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Bau der zweiten Schleuse Trier
Charlotte Kurz, Wasser- und Schifffahrtsamt Trier
Raymund Mertes, Wasser- und Schifffahrtsamt Trier
1 Ausgangssituation
Die internationale Wasserstraße Mosel ist von Koblenz (Mosel-km 1,9) bis Neuves – Maison
(Mosel-km 392,1) als Großschifffahrtsstraße der Klassifizierung V b für Motorschiffe mit einer
Länge von bis zu 135 m und Schubverbände mit einer Länge von bis zu 172 m bei jeweils einer
Breite von bis zu 11,45 m ausgebaut. Von Koblenz bis Frouard steht der Schifffahrt eine Fahr-
rinnentiefe von 3 m durchgängig zur Verfügung. Die auf der Strecke befindlichen 28 Staustufen
sind jeweils mit einer Schleusenkammer ausgerüstet, die bereits seit über einem halben Jahr-
hundert Dienst leisten. Lediglich die Staustufe Koblenz ist mit einer zweiten 122,5 m langen
Schleusenkammer ausgerüstet.
Bild 1: Übersichtskarte Mosel
Die Wasser- und Schifffahrtsämter Koblenz und Trier betreuen die Mosel von Koblenz bis
Apach. Von der Moselmündung in den Rhein bis Kinheim ist das Wasser- und Schifffahrtsamt
Koblenz zuständig. Ab dort liegt die Betreuung der Wasserstraße in den Händen des Wasser-
und Schifffahrtsamtes Trier. Auf 36 Kilometern von der Sauermündung bis Apach ist die Mosel
gemeinschaftliches Hoheitsgebiet der Bundesrepublik Deutschland und des Großherzogtums
Luxemburg, das sogenannte Kondominium. Das Wasser- und Schifffahrtsamt Trier ist zudem
für den Bau der zweiten Schleusen von Koblenz bis Trier zuständig.
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2 Der Bau der zweiten Schleusen
2.1 Gründe für den Bau der zweiten Schleusen an der Mosel
Die 172 m langen Schubverbände können heute nur mit eingeschränkten Sicherheitsvorkeh-
rungen – unter Ausnutzung des Sicherheitsabstandes – die mittlerweile über 50 Jahre alten
Schleusen mit nutzbarer Kammerlänge von 170 m und -breite von 12 m passieren. Auf das so-
genannte Stoßschutzseil vor dem Untertor, das das Schleusentor vor Schiffsanfahrungen
schützen soll, muss beim Schleusungsvorgang verzichtet werden.
Ausgelegt wurde die Mosel in den 60er Jahren für ein Transportaufkommen von rund 10 Mio.
Gütertonnen pro Jahr, das seit Eröffnung der Großschifffahrt auf der Saar 1987 auf dem deut-
schen Streckenabschnitt von Koblenz bis Trier mit durchschnittlich 14 Mio. Gütertonnen weit
überschritten wird. In den Sommermonaten müssen an den Schleusen in touristisch attraktiven
Gegenden zusätzlich bis zu 5000 Fahrgastschiffe mit Vorschleusungsrecht bedient werden.
Lange Wartezeiten an den Schleusen insbesondere für die Güterschifffahrt waren die Folge.
Jährlich müssen alle alten Schleusenanlagen an der Mosel für 8 Tage außer Betrieb genom-
men werden, um die erforderlichen Instandsetzungsarbeiten durchführen zu können. In dieser
Zeit sowie bei unplanmäßigen Ausfällen steht die Schifffahrt auf Mosel und Saar still. Mit Errei-
chen des technischen Lebensalters der Anlagen von circa 80 bis 100 Jahren steht eine umfang-
reiche Grundinstandsetzung von 1 - 1,5 Jahren an den einzelnen Anlagen an, was dauerhaft
zum Erliegen des Schiffsverkehrs führen wird.
Der Verkehrsweg Mosel ist von sehr hoher internationaler Bedeutung und muss zukunftsfähig
erhalten werden. Die langfristige Sicherstellung des ganzjährigen Betriebs soll mit der Dopplung
der Schleusenkammern erreicht werden. Bei Ausfall einer Anlage kann der Verkehr jederzeit
aufrechterhalten werden. Die Schleusenkapazitäten werden hierbei wesentlich erhöht, so dass
Wartezeiten künftig entfallen und die Wirtschaftlichkeit des ökologischen Verkehrsweges Mosel
wesentlich gesteigert wird.
Aus diesen Gründen wurde das Projekt „Bau der zweiten Schleusenkammern von Koblenz bis
Trier“ bereits 2003 in den vordringlichen Bedarf des Bundesverkehrswegeplans mit aufgenom-
men.
2.2 Projektbeschreibung
Landseitig sollen die vorhandenen Schleusenanlagen um eine zweite Schleusenkammer mit
einer nutzbaren Kammerlänge von 210 m und -breite von 12,5 m ergänzt werden. Die hierfür
erforderlichen Grundstücke wurden bereits in den 60er Jahren erworben und über Jahrzehnte
hinweg vorausschauend für dieses Projekt vorgehalten.
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Mit der Umsetzung des Projektes wurde 2003 in Zeltingen begonnen. Bereits 2006 folgte der
Startschuss für die zweite Schleusenkammer in Fankel. Mit der offiziellen Verkehrsfreigabe
2010 in Zeltingen und 2014 in Fankel, wo das höchste Aufkommen an Fahrgast- und Fahrgast-
kabinenschiffen zu verzeichnen ist, wurden die prekären Engstellen an der Mosel prioritär be-
seitigt.
Die Festlegung der weiteren Reihenfolge der Standorte der zweiten Schleusen basiert auf dem
Bauzustand und der Verkehrsbelastung der Schleusenanlagen der ersten Generation (siehe
Bild 2).
Bild 2: Reihenfolge Bau der zweiten Schleusen an der Mosel
3 Bau der zweiten Schleuse Trier
Im Zuge des Ausbaus der Mosel zur Großschifffahrtsstraße in den 60er Jahren wurde die
Schleuse Trier als eine der ersten Schleusen fertig gestellt. Aufgrund ihres hohen Alters und
Zustandes ist Trier nun die dritte Station für den Bau einer zweiten Schleusenkammer. Im Jahr
2009 erfolgte mit dem Planfeststellungsbeschluss die baurechtliche Genehmigung.
Bild 3: Zweite Schleuse Trier im Bau
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3.1 Ausbau der Vorhäfen
Am 23.11.2011 starteten im ersten Schritt die Arbeiten zum Ausbau der Vorhäfen.
Im oberen Vorhafen beträgt die Gesamtlänge der Uferwand rund 400 m, von denen 225 m als
Liegeplatz ausgewiesen werden. Die Oberkante der Uferwand liegt auf gleicher Höhe wie die
Schleusenplattform (1,50 m über hydrostatischem Stauspiegel). Ausgeführt wurde sie als ein-
fach verankerte Spundwand. Zurzeit dient sie als Umschlagstelle für die Aushubmassen der
Schleusenbaugrube, die über den Wasserweg zur Aufhöhungsfläche Biebelhausen verbracht
werden.
Im unteren Vorhafen beträgt die Gesamtlänge der Uferwand rund 325 m. Auch hier werden
225 m als Liegeplatz ausgewiesen. Die Höhe der Anlegewand ist auf den höchsten Schiff-
fahrtswasserstand (HSW) zuzüglich 1 m ausgelegt. Ausgeführt wurde sie als 2-fach verankerte
Bohrpfahlwand mit Vorsatzschale und aufgesetztem Stahlbetonholm. Auch hier schließt an das
senkrechte Ufer eine 1:3 geneigte Böschung an, die mit Wasserbausteinen befestigt wird und
nach 300 m in die vorhandene Böschung übergeht.
Bedingt durch die Insolvenz des Auftragnehmers konnte insbesondere der untere Vorhafen
nicht fertiggestellt werden.
Bild 4: Unterer Vorhafen; Herstellung der Vorsatzschalung
3.2 Bau der zweiten Schleusenkammer Trier
Mit einem symbolischen Spatenstich am 27.03.2014 wurde der offizielle Bau der zweiten
Schleusenkammer Trier eingeleitet. Mit Fertigstellung der Maßnahme soll die in unmittelbarer
Nähe zum Schleusenbauwerk geplante „Leitzentrale Trier“ den Betrieb aufnehmen. Von dort
soll künftig die zentrale Bedienung der Schleusenanlagen Trier, Detzem, Wintrich und Zeltingen
erfolgen.
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Die zweite Schleuse Trier wurde wie die Anlagen in Zeltingen und Fankel nach festgelegten
Entwurfsgrundsätzen geplant, die auf dem Ausbaustandard der Saarschleusen basieren. Erfah-
rungen aus dem Bau und Betrieb der bereits fertiggestellten Anlagen wurden hierbei bereits
berücksichtigt. Insgesamt werden rund 20 Mio. € für die Herstellung des Schleusenbauwerkes
einschließlich der Stahlwasserbauteile veranschlagt.
3.3 Schleusenkammer
Mit einer nutzbaren Kammerlänge von 210 m und einer -breite von 12,5 m wird die Schleuse als
Stahlbetonbauwerk hergestellt. Das statische System der Schleusenkammer ist ein symmetri-
scher, biegesteifer Stahlbetonrahmen. Die einzelnen Elemente des Schleusenbauwerkes be-
stehen aus Einlaufbauwerk, Oberhaupt, Kammerblöcken 1 bis 14, Unterhaupt und Auslaufbau-
werk. Das Schleusenbauwerk soll auf der gesamten Länge vom Einlaufbauwerk bis zum Aus-
laufbauwerk fugenlos, das heißt ohne Raumfugen in monolithischer Bauweise ausgeführt wer-
den.
Bild 5: Längsschnitt Schleusenkammer
3.4 Befüllungssystem
Für ein strömungsarmes Befüllen und Entleeren der Kammer sind beidseitig in den Kammer-
wänden angeordnete Längskanäle mit quer verlaufenden Stichkanälen vorgesehen, die im Re-
visionsfall getrennt voneinander mittels Notverschluss trockengelegt werden können. Diese
Konstruktion sorgt zum einen für einen ruhigen und sicheren Schleusungsvorgang, bei dem die
Schleusungsdauer deutlich verkürzt ist, zum anderen kann die Schleuse auch bei Ausfall eines
Längskanals befüllt beziehungsweise entleert werden, was wesentlich zur Betriebssicherheit
beiträgt.
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Bild 6: Füll- und Entleersystem über Längskanäle
3.5 Verschlüsse und Antriebe
Im Ober- und Unterhaupt werden die Tore und die Einrichtungen zum Füllen und Entleeren der
Schleusenkammer angeordnet. Das Obertor wird als Drucksegment mit elektrohydraulischem
Antrieb und das Untertor als Stemmtor in Faltbauweise ausgebildet. In den Längskanälen wer-
den Gleitschütze eingebaut. Letztere erhalten einen elektromechanischen Antrieb.
Am Unterhaupt, landseitig, wird ein Maschinenhaus errichtet, in dem sich die notwendigen An-
lagen der Maschinen-, Elektro- und Nachrichtentechnik einschließlich der Steuerung befinden.
Von dort sollen die Datenleitungen zu der künftigen Leitzentrale Trier verlaufen. Ein Vorortbe-
trieb soll bei Ausfall der Leitzentrale künftig möglich sein. Weitere Zugangsgebäude werden für
die Betriebskavernen am Oberhaupt sowie auf der Mittelmole am Unterhaupt errichtet. Zur Si-
cherstellung der Betriebssicherheit ist die hochwassersichere Anordnung der Betriebs- und An-
triebsgebäude vorgesehen.
3.6 Ausstattung
Die Schleusenkammer wird beidseitig mit Nischenpollerleisten und moselseitig zusätzlich mit
8 Schwimmpollern ausgerüstet. Von der Großschifffahrt werden letztere bevorzugt zum Fest-
machen genutzt. Darüber hinaus sind in der Kammer Steigleitern, die bis 1 m unter Unterwas-
serstand reichen, und Schachtsteigleitern, die bis zur Schleusenkammersohle geführt werden,
vorgesehen.
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Bild 7: v.l.n.r. Obertor: Drehsegment mit Füllmuschel; Untertor: Stemmtor mit Faltwerk;
Faltwerk Systemskizze
4 Boden- und Untergrundverhältnisse
4.1 Geologische Verhältnisse
Geologisch betrachtet, liegt der Standort der 2. Schleuse Trier im Trierer Becken, auch Trierer
Bucht genannt. Das Grundgebirge besteht vornehmlich aus Bildungen des Rotliegend über de-
vonischem Untergrund, der im Bereich von Trier aus Ton- und Schluffsteinen des Hunsrück-
schiefers gebildet wird. Die Schichten des Rotliegend und die Grenze Rotliegend/Devon fallen
hier infolge tektonischer Hebungen nach Nordwest ein.
Während der Eintiefung des Moseltals entstanden im Diluvium durch Schmelzwasserschübe
mehrere Schotterterrassen, wobei im Untersuchungsgebiet nur die Ablagerungen der Niederter-
rasse von Bedeutung sind, die auf dem Grundgebirge aufgelagert sind.
4.2 Baugrundaufschlüsse
Im Rahmen der Baugrunderkundung wurden zwischen Oktober 1999 und Februar 2000 sowie
zwischen Mai und Oktober 2007 Baugrundaufschlüsse ausgeführt:
– Landbohrungen (BK 1 bis 36)
Rammkernbohrung bzw. Einfachkernverfahren im Lockergestein
Bohrungen im Einfachkern- bzw. Doppelkernrohrverfahren im Felsbereich
– Wasserbohrungen (WB 1 bis 14)
Im Lockergestein mit Seilschlageinrichtung gerammt
Im Fels wie Landbohrung
– Schwere Rammsondierungen (DPH 1 bis 59)
– Drucksondierungen (CPT 1 bis 6)
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Bild 8:  Übersichtsplan Baugrundaufschlüsse
4.3 Baugrund
Das Baugrundgutachten für den Neubau der 2. Schleuse Trier wurde von der BAW erstellt und
liegt seit Oktober 2008 vor.
Der Baugrund im Bereich der Schleuse Trier besteht im Wesentlichen aus fünf Schichten ab
Oberkante Gelände:
1. Auffüllung (incl. Mutterboden bzw. Asphalt)
2. Schwemmlandsedimente (Sand- und Schluffschichten)
3. Niederterrassenschotter (Kies- und Sandschichten)
4. Konglomerat (Rotliegendes)
5. Ton- und Schluffstein (Devon)
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Längsschnitt Schleusenbaugrube   Querschnitt Schleusenbaugrube
Bild 9: Baugrund Schleuse Trier
Das Lockergestein (Auffüllung, Schwemmlandsedimente und Niederterrassenschotter) wurde
im Bereich der Landbohrungen in Mächtigkeiten von 8,40 m bis 12,70 m und im Bereich der
Wasserbohrungen von 3,75 m bis 6,25 m angetroffen. Der Übergang zum Festgestein (Kon-
glomerat und Schluff-/Tonstein) ist zum Teil fließend, wobei Sedimente mit verwittertem
Felszersatz fluviatil vermischt wurden. Die Oberkante des Festgesteins liegt zwischen NN +
122,90 m (oberer Vorhafen) und NN + 118,15 m (neue Schleusenkammer, wasserseitig).
Die Auffüllung, im Bereich der alten Schleuse mit erkundeten Mächtigkeiten bis zu 12 m, be-
steht überwiegend aus feinkörnigen Schwemmlandsedimenten und schlecht sortierten Kies-
Sand-Gemischen. Hinzu kommen Felsaushubmaterialien der anstehenden Festgesteine. Die
Festigkeit der Auffüllung variiert stark. Überwiegend sind jedoch geringe bis mittlere Festigkei-
ten zu verzeichnen.
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Die Schwemmlandsedimente sind durch einen hohen Feinsand- und Schluffanteil mit teilweise
dünnen Tonschichten gekennzeichnet. Häufig treten die unterschiedlichen Schichten in Wech-
sellagerung oder laminiert auf. Vielfach sind Holz- und Pflanzenreste, teils auch lagenweise,
eingelagert. Die Festigkeiten dieser Böden schwanken zwischen gering und mittel.
Die Niederterrassenschotter setzen sich aus Kies und Sand zusammen und schließen verbrei-
tet mit einem steinigen Basisgeröll ab. Die Mächtigkeiten unterliegen starken Schwankungen.
Bereichsweise wurde dieser Boden nicht erkundet. Die Festigkeit wird zwischen mittel und sehr
groß angegeben.
Das Konglomerat besteht überwiegend aus feinsandigen bis grobkiesigen Gesteinsfragmenten
des devonischen Untergrundes, eingebettet in einer tonig-schluffigen Matrix.
Die Schichtung ist unterschiedlich ausgeprägt, teilweise auch gar nicht vorhanden und fällt im
söhligen Bereich ein. Klüftungen wurden nur in sehr geringem Maße angetroffen. Die Verbands-
festigkeit ist relativ gering. Das Konglomerat ist überwiegend mäßig bis stark verwittert.
Der Ton- und Schluffstein wurde nur im Bereich des oberen Vorhafens und der Schleuse er-
kundet. Er besteht aus feinkörnigen Sedimenten mit tonigen, schluffigen und feinsandigen An-
teilen. Das Trennflächengefüge ist sehr unregelmäßig und reicht von söhlig bis steil, wobei söh-
lige und flache Klüfte überwiegen. Wenn auch die Festigkeit der Ton- und Schluffsteine zum
Teil hoch ist, so ist durch die raumgreifende Zerscherung die Verbandsfestigkeit vielfach stark
gemindert. Entlang der zahlreichen Trennflächen ist das Gestein tiefgreifend verwittert.
4.4 Abrasivität
Da es sich bei dem Konglomerat um einen verfestigten Kies handelt, ist beim Bohrvorgang im
Zuge der Herstellung der Bohrpfahlwand bzw. beim Bohren von Ankern mit einer starken Abra-
sivität zu rechnen, in den betonartig verfestigten Bereichen sogar mit einer extremen Abrasivi-
tät.
Bei den stellenweise schiefrigen Ton-/Schluffsteinen kann von einer eher schwachen Abrasivität
ausgegangen werden.
4.5 Grundwasser
Durch die Teilstauregelung der Mosel sind im Oberwasser geringe und im Unterwasser große
Wasserstandsschwankungen zu verzeichnen. Der hydrostatische Stauspiegel im Oberwasser
beträgt NN  + 130,45 m und im Unterwasser NN + 123,20 m.
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Die im Rahmen des Baugrundgutachtens BAW (2008) gemessenen Wasserstandswerte im
Oberwasser lagen relativ konstant bei NN + 130,4 m. Im Unterwasser wurden Wasserstände
zwischen NN  + 123,3 m und NN + 129,9 m gemessen.
Die in unterschiedlichen Tiefen gemessenen Grundwasserpotenziale zeigen, dass im Baugebiet
keine getrennten Grundwasserstockwerke vorhanden sind. Vielmehr ist festzustellen, dass die
Grundwasserpotenziale mit den Wasserständen in der Mosel in unterschiedlich ausgeprägtem
Maße korrespondieren, wobei die Potenzialschwankungen mit zunehmender Entfernung von
der Mosel naturgemäß geringer werden.
Die gemessenen Grundwasserstände zeigen schleusenparallel ein Grundwassergefälle von der
Oberwasserseite in Richtung Unterwasser. Dies weist auf eine weitestgehend flussparallele
Grundwasserströmungsrichtung hin.
Schleusungen in der alten Schleuse führen zu einem Potenzialanstieg im Grundwasser von
ca. 1,7 m, der jedoch keine höheren Wasserdrücke als Oberwasser erzeugt. Der Einfluss der
Schleusenvorgänge auf das Grundwasser nimmt mit der Entfernung zur Schleuse ab.
5 Baugrubenumschließung
Die Boden- und Untergrundverhältnisse sind maßgeblich für die Festlegung der Konstruktion
der Baugrubenumschließung und den Bauablauf.
Zur Herstellung der Schleusenkammer ist eine Baugrubenumschließung erforderlich, bei der die
Wasser-, Boden- und Untergrundverhältnisse vor Ort, die Aufrechterhaltung des Schleusenbe-
triebs sowie die Gewährleistung des sicheren Schiffsverkehrs während der gesamten Dauer der
Baumaßnahme berücksichtigt werden.
5.1 Schleusenbaugrube einschließlich Trennmolen
Die Schleusenbaugrube, die sich in die Bereiche Trennmolen oberer und unterer Vorhafen so-
wie Schleuse unterteilen lässt, wird im Wesentlichen als überschnittene Bohrpfahlwand und als
Spundwandkonstruktion ausgeführt. Sie dient als verlorene Schalung für den Schleusenneu-
bau.
Parallel zur ersten Schleuse kommt eine ausgesteifte und zweifach rückverankerte Bohrpfahl-
wand zum Einsatz. Die gewählte verformungsarme Konstruktion gewährleistet die Standsicher-
heit der vorhandenen Schleusenkammer. Oberhalb der Bohrpfähle ist beidseitig eine Teilbö-
schung angeordnet.
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Bild 10: Herstellung Baugrube und Schleuse
Im Bereich Trennmole oberer Vorhafen wird die Baugrube landseitig mit einer 4-lagig rückver-
ankerten Bohrpfahlwand gesichert. Wasserseitig ist eine fangedammähnliche Konstruktion ge-
plant, die im Endzustand zur Trennmole ausgebaut wird. Die baugrubenseitige Spundwand ist
4-lagig rückverankert (1. Lage als horizontaler Rundstahlanker, 2. bis 4. Lage mit Verpressan-
kern). Die Spundwände werden vom Wasser aus mit Vorbohrung und beidseitiger Fußverpres-
sung (hydraulisch wirksame Abdichtung) eingebaut. Als Füllung der Mole wird Unterwasser-
Beton verwendet, der der Konstruktion die erforderliche Steifigkeit verleiht.
Der Bereich Trennmole unterer Vorhafen wird wasserseitig durch eine Spundwand abgetrennt,
die wie im Oberwasser einer Fangedammkonstruktion ähnelt. Wie im Oberwasser wird die Kon-
struktion für den Endzustand als Trennmole ausgebaut. Der Einbau erfolgt mittels Vorbohrung
und Fußverpressung vom Wasser aus. Bis zum Unterwasser wird die Konstruktion mit Unter-
wasser-Beton, darüber mit Füllbeton und aussteifenden Stahlbetonscheiben sowie mit Auffüll-
material im oberen Bereich aufgefüllt. Landseitig besteht die Baugrube in diesem Bereich aus
einer 4-lagig rückverankerten überschnittenen Bohrpfahlwand.
Bild 11: Baugrubenumschließung
5.2 Querschott
An den Stirnseiten ist die Baugrube durch Spundwandfangedämme begrenzt, über die auch die
Zufahrt zum Betriebsgebäude am Unterhaupt und zum Maschinenhaus am Oberhaupt der
1. Schleuse während der Bauzeit realisiert werden. Die Spundwandtrassen werden vorgebohrt
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und vom Wasser aus eingebracht. Es kommen Zuganker am Wandkopf und Rückverankerun-
gen zum Einsatz. Der Zwischenraum zwischen den Spundwänden ist mit wasserdurchlässigem
Bodenmaterial aufgefüllt und wird dräniert.
5.3 Leitwerke und Schiffsstoßeinrichtungen
Zum Schutz gegen Schiffsanfahrung sind im Oberwasser Dalben mit Leitwerk vorgesehen. Der
sogenannte Fangedamm-Oberwasser wird durch eine Unterwasservorschüttung gegen Schiffs-
anfahrung gesichert. Im Unterwasser kommt, bedingt durch den stark schwankenden Betriebs-
wasserspiegel, eine Spundwandkreiszelle als Anfahrschutz zum Einsatz.
5.4 Hochwassersicherheit
Die Baugrube ist für ein 25-jährliches Hochwasser ausgelegt. Bei Überschreitung des kritischen
Wasserstandes wird sie kontrolliert geflutet. Die Hochwasserschutzlinie bildet einen U-förmigen
Bereich, der landseitig an das höher liegende Gelände anschließt. In Strömungsrichtung ver-
läuft der Hochwasserschutz am Kammerkopf der ersten Schleuse und entlang der wasserseiti-
gen Spundwände der künftigen Trennmolen im oberen und unteren Vorhafen.
Quer zur Strömungsrichtung übernehmen rückbaubare „Big-Bag“-Dämme auf den stirnseitigen
Fängedämmen der Baugrube die Funktion der Hochwassersicherung. Durch den Rückbau der
„Big-Bag“-Dämme nach erfolgter Baugrubenflutung wird erreicht, dass die Baubehelfe keine
größere aufstauende Wirkung ausüben als das Gesamtbauwerk im Endzustand. Die Hochwas-
serneutralität ist folglich auch während der laufenden Baumaßnahme sichergestellt.
6 Ausblick
Parallel zum Bau der zweiten Schleuse Trier wird der Bau der weiteren Schleusen an der Mosel
vorangetrieben. Die vierte Station wird Lehmen sein. Für diese Maßnahme wurde bereits das
Planfeststellungsverfahren eingeleitet. Der Beschluss wird noch Anfang 2015 erwartet. Müden,
Wintrich, Detzem, Enkirch, St. Aldegund und als letzte Maßnahme auf der deutschen Mosel
wird Koblenz mit einer neuen zweiten 210 m langen Schleusenkammer ausgestattet. Eine Vo-
raussetzung, um langfristig nach Abschluss des Projektes nach und nach die Schleusen der
ersten Generation problemlos grundinstand setzen zu können.
Die neuen Schleusen überwinden an den unterschiedlichen Standorten 6 - 9 m Hubhöhe, je-
weils 300.000 bis 600.000 m3 Erdreich müssen bewegt, 70.000 m3 Beton und 8000 t Stahl ver-
baut werden. Die Bauzeit beträgt durchschnittlich 5 - 7 Jahre.
Da die Standorte von der Lage, den Baugrund- und Platzverhältnissen her stark differieren,
werden die Baugrubenumschließungen und Bauabläufe speziell an die Gegebenheiten ange-
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passt. Hierbei müssen insbesondere die Strömungsverhältnisse und maßgeblichen Wasser-
stände berücksichtigt werden. Der Bau des eigentlichen Schleusenbauwerkes erfolgt dann nach
vorgegebenen Standards.
Ziel dieses nachhaltigen Projektes „Bau der zweiten Schleusen an der Mosel“ ist, die Mosel als
ökologischen und wirtschaftlichen Verkehrsweg zukunftsfähig zu erhalten.
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Markierungsversuche zur Bestimmung der Grundwasserströmungs-
verhältnisse im lösungsempfindlichen Baugrund
Daniel Straßer, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
Héctor Montenegro, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
Tanja Liesch, Karlsruher Institut für Technologie, Karlsruhe
1 Einführung
Staustufen an Bundeswasserstraßen dienen der Regelung von Wasserständen und bestehen
meist aus einem mehrfeldrigem Wehr, einer Schleusenanlage und einem Kraftwerk. Insgesamt
erzeugen 15 Staustufen entlang des Mittleren Neckars eine jahreszeitlich unabhängige schiffba-
re Wassertiefe. Einige dieser Bauwerke gründen in schwierigem Baugrund und sind inzwischen
sanierungsbedürftig. Besonders an der Staustufe Hessigheim mussten in der Vergangenheit
bereits mehrfach kostenaufwändige Sanierungsmaßnahmen durchgeführt werden. Auslau-
gungsprozesse in gipshaltigen Schichten des Mittleren Muschelkalks führen zu Setzungen und
zur Schädigung der Bausubstanz. Eine Vielzahl an Bohrungen wurde in den letzten Jahrzehn-
ten abgeteuft, um Aufschluss über das Fortschreiten des Auslaugungsprozesses zu erhalten.
Sanierungsmaßnahmen, wie die Verpressung von Zement und der Einbau von Spundwänden,
führten zu einer Reduzierung der Schädigungen. Dennoch kommt es noch immer zu Setzungen
in unmittelbarer Umgebung des Bauwerks, wodurch die Bausubstanz beansprucht wird. Um
detaillierte Kenntnisse der Grundwasserströmungsprozesse im Bereich der Schleuse zu erhal-
ten, wurden umfangreiche hydrogeologische Untersuchungen am Standort durchgeführt.
Ziel der Untersuchungen war, ein verbessertes Verständnis des komplexen hydraulischen Sys-
tems im Bereich der Staustufe zu erhalten. Ein umfassendes Verständnis der hydrogeologi-
schen Verhältnisse ist für die Konzeption zukünftiger Sanierungsmaßnahmen erforderlich,
durch die auch künftig ein reibungsloser Schiffsverkehr entlang des Neckars gewährleistet wer-
den soll.
In Kooperation mit dem Institut für Angewandte Geowissenschaften, Abteilung Hydrogeologie,
des Karlsruher Instituts für Technologie (KIT) wurde im Zuge der hydrogeologischen Untersu-
chungen im Herbst 2013 ein gekoppelter Grund- und Oberflächenwassermarkierungsversuch
durchgeführt, wodurch Informationen über Fließwege und Strömungsgeschwindigkeiten im Un-
tergrund gewonnen werden konnten. Die Ergebnisse dieser Versuche sollen nachfolgend ge-
nutzt werden, um ein verbessertes hydrogeologisches Modellverständnis zu erarbeiten.
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2 (Hydro-)Geologie
Im Bereich der Stauanlage Hessigheim bilden sedimentär abgelagerte Gesteinsformationen des
Mittleren Muschelkalks die Basis der Talsohle. Diese werden großflächig von einer Auflage aus
quartärem Sediment überdeckt. Stellenweise ist eine bis zu mehrere Meter mächtige
Hanglehm-/Residualtonschicht zwischengeschaltet. Die höheren Lagen der Region bestehen
aus Kalkformationen des Oberen Muschelkalks mit lokaler Bedeckung aus Tonsteinen des Un-
teren Keupers und Löss.
Lösungsprozesse in den tieferliegenden Gesteinsschichten beeinflussen nicht nur die Ausbil-
dung von Hohlräumen im Untergrund, sondern auch das Grundwasserfließsystem und die mor-
phologische Struktur der Erdoberfläche maßgeblich. Setzungserscheinung an Bauwerken, Erd-
fälle und Dolinen resultieren aus starker Verkarstung von Gesteinsschichten bestehend aus
wasserlöslichen Mineralen wie Calcit, Halit, Anhydrit oder Gips.
Über kleine Spalten und Klüfte kann Wasser in das Gestein eindringen und diese zu Röhren
und Kanälen erweitern. Die Durchlässigkeit des Gesteins steigt und es kommt zunehmend zur
Durchströmung von untersättigtem Wasser. In diesem fortgeschrittenen Stadium findet Lösung
und Austrag nahezu vollständig über die entstandenen Fließgerinne statt. Das kleinmaßstäbli-
che Kluftsystem kann vernachlässigt werden. Dieser Prozess gilt als transportbestimmt, d.h. er
wird durch den Übergang von Ionen aus der Grenzschicht in die frei bewegliche Flüssigkeit kon-
trolliert und ist demnach sehr stark von der Strömungsgeschwindigkeit abhängig (Böhringer
et al., 1990). Bleibt der hydraulische Gradient in dieser Zeit erhalten, können durch den andau-
ernden Materialaustrag große Hohlräume und Höhlen entstehen.
3 Markierungsversuch
3.1 Eingabe der Markierungsstoffe
Die Eingabe der Markierungsstoffe in Grund- und Oberflächenwasser erfolgte am 11.09.2013.
Jeweils 1 kg des Fluoreszenzfarbstoffs Amidorhodamin G wurde hierbei direkt in den unteren
Grundwasserleiter über zwei Grundwassermessstellen im Oberwasserbereich der Staustufe,
jeweils eine direkt am östlichen und am westlichen Ufer, eingegeben. Der gelöste Markierungs-
stoff und das erforderliche Nachspülvolumen an Klarwasser wurden mit einer Pumpe direkt in
den Bereich der Filterstrecke der jeweiligen Messstelle eingebracht. Die Auswahl der Eingabe-
messstellen erfolgte auf Grund deren gleicher Entfernung und ihrer symmetrischen Lage beid-
seitig zur Staustufe (Bild 1). Durch Voruntersuchungen wurde außerdem die Qualität der hyd-
raulischen Anbindung der Messstellen an den Grundwasserleiter sichergestellt (Blechschmidt,
2013).
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Bild 1: Eingabestellen der Markierungsstoffe Uranin und Amidorhodamin G
Die Eingabe von 5 kg des Markierungsstoffs Uranin in den Neckar erfolgte von Bord eines
Schiffs. Über einen Querschnitt am Scheitelpunkt des Mäanders zwischen Hessigheim und
Mundelsheim bei Neckarkilometer 144,1 km (Bild 1) wurde an fünf Punkten jeweils 1 kg des
Markierungsstoffs verteilt über die gesamte Wassersäule eingegeben. Da zum Zeitpunkt der
Eingabe ein relativ hoher Abfluss verbunden mit einer hohen Trübung herrschte, konnte bereits
innerhalb weniger Stunden visuell die Grünfärbung des Neckarwassers (Bild 2), nicht mehr
wahrgenommen werden.
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Bild 2: Blick von Norden auf den durch den Markierungsstoff Uranin grün gefärbten Neckar
an der Neckarschleife zwischen Mundelsheim und Hessigheim
Bei beiden Markierungsstoffen handelt es sich um human- und ökotoxikologisch unbedenkliche
Fluoreszenzfarbstoffe, die über Fluorimetrie im Labor quantitativ nachgewiesen werden können
(Behrens et al., 2001). Sie eignen sich auf Grund ihrer guten Wasserlöslichkeit, ihrer geringen
Wechselwirkung mit anderen Stoffen und ihrer geringen Nachweisgrenze als Markierungsstoffe
im Grund- und Oberflächenwasser. Die Nachweisgrenze von Uranin liegt dabei je nach Ver-
suchsbedingungen bei 0,002 ȝg/l und von Amidorhodamin G bei 0,007 ȝg/l (LFU Bayern, 2002).
3.2 Monitoring
Unmittelbar nach Eingabe der Markierungsstoffe wurde ein umfangreiches Monitoringprogramm
gestartet. An insgesamt 46 verschiedenen Stellen wurden regelmäßig, in hoher zeitlicher Auflö-
sung, Grund- und Oberflächenwasserproben entnommen. Die Probenahmemethode wurde ent-
sprechend der jeweiligen Anforderungen der Messpunkte angepasst (Bild 3). Vor der Eingabe
des Markierungsstoffs wurden an allen Probenahmestellen Blindproben entnommen, um eine
eventuell vorhandene Anfangskonzentration der Markierungsstoffe auszuschließen. An den
ersten 6 Tagen wurden in 16 Grundwassermessstellen tiefenorientierte Schöpfproben, in 6
Grundwasserstellen Pumpproben und an drei Stellen Schöpfproben aus dem Flusswasser des
Neckars in einem Zeitintervall von jeweils 3 Stunden entnommen. Danach wurde das Proben-
entnahmeintervall zunächst auf 4 Stunden und später schrittweise auf 6 bzw. 12 Stunden bis
zum 23.09.2013 vergrößert. Danach wurde bis zum 03.10.2013 zweimal wöchentlich eine Pro-
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benahme an allen Messpunkten durchgeführt, nachfolgend bis zum 17.10.2013 im wöchentli-
chen Rhythmus. Anschließend wurde ein monatliches Probenahmeintervall angestrebt.
Bild 3: Im Rahmen des Markierungsversuchs beprobte Messstellen mit der Art der Proben-
entnahme
4 Ergebnisse
Im Zuge des Markierungsversuchs wurden die Fluoreszenzfarbstoffe Uranin in den Neckar und
Amidohordamin G in den Grundwasserleiter (Messstellen P11 und P20) eingegeben. Während
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des anschließenden Monitoringprogramms konnten die Markierungsstoffe in mehreren Mess-
stellen nachgewiesen werden. Einen Überblick, sowie mögliche Fließwege zeigt Bild 4.
Die aus der Durchgangskurve von Amidorhodamin G gewonnenen Ergebnisse zeigen eine di-
rekte hydraulische Verbindung mit hoher Grundwasserströmungsgeschwindigkeit zwischen den
Messstellen P11 und P10 am östlichen Ufer. Der Ersteinsatz des Markierungsstoffs in P10 fand
bereits 7 Stunden nach der Eingabe statt. Die an der weiter östlich, 35 Meter abseits des
Neckars, gelegenen Messstelle P35 ermittelten Werte unterscheiden sich davon deutlich. Hier
wurde das Eintreffen des Markierungsstoffs erst nach 14 Tagen ermittelt, die berechnete Fließ-
geschwindigkeit ist entsprechend wesentlich geringer. Auf Grundlage dieser Ergebnisse wird
angenommen, dass der Hauptabfluss entlang des Ufers in unmittelbarer Nähe zum Kraftwerk
verläuft. Im Bereich des Unterwassers der Staustufe existieren am östlichen Ufer nur wenige
Messstellen. In keiner von diesen konnte bisher einer der Markierungsstoffe nachgewiesen
werden.
Am westlichen Ufer erreichte der Markierungsstoff Amidorhodamin G, ausgehend von der Ein-
gabestelle P20, nach 2 Tagen die Messstelle P40. Die Dispersivität ist höher, der Anteil der
mobilen Phase und die Fließgeschwindigkeit geringer als bei der hydraulischen Verbindung
zwischen P10 und P11 am östlichen Ufer. Als mögliche Ursache hierfür wird die stauende Wir-
kung des hier vorhandenen Dichtungsschleiers angenommen. Durch die Wirkung des Dich-
tungsschleiers, der auf der Westseite etwa 80 m über das Neckarufer hinaus verlängert wurde,
wird der hydraulische Gradient in diesem Bereich gegenüber der Ostseite, wo der Dichtungs-
schleier direkt am Ufer endet, verringert, woraus geringere Fließgeschwindigkeiten resultieren.
Nach 78 Tagen konnte der Markierungsstoff auch im Abstrom des Dichtungsschleiers, im
Flachpegel P18a, nachgewiesen werden. Das Grundwasser strömt im Staubereich, oberstromig
des Dichtungsschleiers, vom unteren Grundwasserleiter in den oberen Grundwasserleiter. In
diesem Punkt bestätigen die Ergebnisse des Markierungsversuchs die zuvor auf Grundlage von
Wasserstandsmessungen getroffene Annahme. Ob anschließend eine Um- oder Durchströ-
mung des Dichtungsschleiers erfolgt, konnte auf Grundlage der Ergebnisse des Markierungs-
versuchs nicht abschließend geklärt werden, da dazu die Anzahl der Flachpegel im relevanten
Bereich nicht ausreichte. Fehlstellen im oberen Bereich des Dichtungsschleiers (Neckarkies)
stellen jedoch einen möglichen Interpretationsansatz der Messwerte dar. Eine Umströmung im
oberen Grundwasserleiter erscheint relativ unwahrscheinlich, ist aber nicht auszuschließen. Im
parallel durchgeführten Versuchsteil wurde der Markierungsstoff Uranin in den Neckar eingege-
ben. Durch die kurze Verweildauer im Staubereich konnte nur ein geringer Teil des eingegebe-
nen Markierungsstoffs in den gesättigten Uferbereich infiltrieren. Der Großteil des infiltrierten
Uranins umströmte dabei die Staustufe an beiden Ufern durch den oberen Grundwasserleiter
(Neckarkies). Auch eine Durchströmung des Dichtungsschleiers am Westufer erscheint auf
Grund der Ergebnisse mit Amidorhodamin G wahrscheinlich. Die Versuchsergebnisse zeigen
außerdem eine hydraulische Verbindung zwischen den beiden Grundwasserstockwerken, wie
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sie auch auf Grund der geohydraulischen Untersuchungen vermutet wurde, da der Markie-
rungsstoff Uranin auch in einigen Tiefpegeln am westlichen und östlichen Ufer nachgewiesen
werden konnte.
Bild 4: Übersicht zu den Ergebnissen des Markierungsversuchs und möglichen Fließwegen
(verändert nach Blechschmidt, 2013)
Auf Grundlage der durchgeführten Untersuchungen konnte eine Modellvorstellung des Aquifer-
systems entwickelt werden. Auf kleinem Raum ändern sich die hydraulischen Eigenschaften
des Aquifers teilweise signifikant. Der fortschreitende Auslaugungsprozess im unteren Grund-
wasserleiter führt außerdem zu einer stetigen Veränderung von dessen Struktur, wodurch keine
langzeitlich gültigen Aussagen getroffen werden können. Während im Bereich des Oberwassers
an einigen Messstellen Amidorhodamin G oder Uranin nachgewiesen werden konnte, lieferte
der Versuch bisher nur wenige Informationen über den Verbleib der Markierungsstoffe im Un-
terwasserbereich. Mit den im Rahmen des Markierungsversuchs gewonnenen Informationen
kann der untere Grundwasserleiter als ein Karstsystem mit größtenteils von Norden nach Sü-
den verlaufenden Hauptfließwegen und abzweigenden Fließgerinnen beschrieben werden (Bild
5). Der Hauptabfluss erfolgt auf kurzem Weg durch kanalartige, präferenzielle Fließwege. Ein
kleinerer Teil des Grundwassersvolumens durchströmt mit geringeren Fließgeschwindigkeiten
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schmale Fließgerinne oder Klüfte in der Aquifermatrix. Im Bereich des Oberwassers kommt es
zur Infiltration von Flusswasser in beide Grundwasserleiter. Die Infiltration in den unteren
Grundwasserleiter erfolgt entweder über den oberen Aquifer oder direkt über Versturzzonen.
Landseitig, westlich der Staustufe wurde im Zuge ehemaliger Sanierungsmaßnahmen ein Dich-
tungsschleier installiert. Im Staubereich dessen ist eine Umkehrung des vertikalen hydrauli-
schen Gradienten entstanden, was zeigt, dass der Dichtungsschleier eine hydraulische Barriere
darstellt und damit in seiner Wirkung größtenteils intakt ist. Es erfolgt eine vertikale Grundwas-
serströmung vom unteren in den oberen Grundwasserleiter. Die beiden Grundwasserleiter in-
teragieren demnach bereichsweise über hydraulische Kurzschlüsse untereinander und mit dem
Neckar. Die Ergebnisse des Markierungsversuchs lassen aber auch die Vermutung zu, dass
der Dichtungsschleier im oberen Bereich am Westufer nicht vollständig dicht ist.
Bild 5: Modellvorstellung zu den Fließwegen am östlichen Ufer (verändert nach Blech-
schmidt, 2013)
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Satellitengestützte Radarinterferometrie – ein neues Werkzeug für die
Geotechnik 1
Regina Kauther, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
Roland Schulze, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
1 Einführung
Satellitengestützte Radarinterferometrie (InSAR-Interferometric synthetic aperture radar) wird
seit vielen Jahren zur Detektion von großräumigen Veränderungen der Erdoberfläche einge-
setzt. Zunächst wurden derartige Satellitendaten zur Vorhersage und Analyse von Naturkata-
strophen (wie z. B. Vulkanausbruch oder Erdbeben) genutzt. Inzwischen existieren auch zivile
Radarsatelliten, die hochaufgelöste Daten liefern, mit welchen in Kombination mit hochentwi-
ckelten Auswerteverfahren Ergebnisse erzielt werden, die zunehmend auch im Bereich der
Überwachung von Bauwerken (Fornaro et al. (2013)) oder der Beweissicherung eingesetzt
werden können (Hermann (2009), Mark et al. (2012)). Vorteile ergeben sich aus berührungslo-
ser Messung großer Areale mit hoher Auflösung. Dabei können weitgehend unabhängig von
der Wolkenbedeckung und den Lichtverhältnissen Höhenänderungen im Millimeterbereich de-
tektiert und quantifiziert werden.
Da dieses Messverfahren auch für einen Einsatz im Rahmen der Beweissicherung bei großen
Baumaßnahmen der WSV interessant sein kann, wurden seitens der Bundesanstalt für Was-
serbau (BAW) Untersuchungen an zwei Pilotprojekten angestoßen. Gegenstand dieses Beitra-
ges ist eines der beiden laufenden Projekte, der Einsatz von InSAR im Bereich der Schleusen-
anlage Hessigheim.
Nachfolgend werden Erfahrungen mit diesem Messverfahren aus Anwendersicht erörtert - ins-
besondere wird ein Personenkreis angesprochen, der bislang kaum mit satellitengestützter Ra-
darinterferometrie in Berührung gekommen ist.
2 Bauwerk
Die Schleusenanlage Hessigheim wurde in den Jahren 1950/51 in der Ortslage Hessigheim mit
einem Kraftwerk, einem dreifeldrigen Wehr und einer Schleuse errichtet. Zehn Jahre später
erfolgte landseitig der ersten Schleuse der Bau einer zweiten Schleusenkammer. Beide Schleu-
Diese schriftliche Ausarbeitung ist weitgehend identisch mit einem Beitrag, der anlässlich der Tagung
„GeoMonitoring 2015“ bei der TU Clausthal eingereicht wurde.
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senkammern sind 110 m lang und 12 m breit. Die Fallhöhe beträgt 6,2 m. Bild 1 zeigt die
Schleusenanlage im Luftbild als Orthofoto.
Bild 1: Luftbild der Schleusenanlage Hessigheim
3 Baugrundverhältnisse
Das Neckarbecken ist geprägt von Gesteinen des Oberen Muschelkalks, die im Bereich von
Hessigheim durch die erosive Wirkung der Flüsse Enz und Neckar zum Großteil ausgeräumt
sind, so dass Gesteine des Mittleren Muschelkalks anstehen. Im Neckartal werden diese von
Lockergesteinen in Form von Flusskiesen („Neckarkies“) und nacheiszeitlichen Auensedimen-
ten überlagert. Der Mittlere Muschelkalk wird im Bereich der Stauanlage im Wesentlichen durch
die Heilbronn-Formation repräsentiert. Diese ist geprägt von Gesteinen wie Anhydrit bzw. Gips
und Steinsalz, die in Wasser löslich sind. Die dominierenden oberen Sulfatschichten dieser
Formation bestehen aus bereits zu Gips umgewandeltem Anhydrit mit Einschaltungen aus Ton-
und Dolomitstein.
Die oberen Sulfatschichten lassen sich durch einen markanten, wenige Meter mächtigen Hori-
zont aus Dolomitstein in etwa 30 m Tiefe („Zwischendolomit“) in einen Oberen und Unteren
Tonanhydrit („Oberer/Unterer Gips“) untergliedern. Untersuchungen zufolge enthält der Obere
Tonanhydrit zwischen 87 % und 99 % Gips, der Untere Tonanhydrit im Mittel nur 67 %. Dies hat
zur Folge, dass der Obere Tonanhydrit in weiten Bereichen stark verwittert, ausgelaugt und von
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zahlreichen Hohlräumen durchsetzt ist. Teilweise sind die Hohlräume mit eingespülten Neckar-
kiesen oder Felszersatz gefüllt. Diese auf der Auslaugungsfront lagernden bindigen Lösungs-
rückstände des Oberen Tonanhydrits mit weicher bis steifer Konsistenz werden als Residualto-
ne bezeichnet. Einen vereinfachten Schnitt durch den Baugrund zeigt Bild 2.
Bild 2: Schematische Darstellung des Baugrundprofils im Bereich der Schleusenanlage
Um die zeitliche Veränderung in der Schicht des Oberen Tonanhydrit zu verdeutlichen, wurden
die erbohrten Oberkanten dieser Schicht auch als Isolinienplot dargestellt (Bild 3). Der Vergleich
der Bohrkampagnen 1950/60 und 1991/93 zeigt in diesem Zeitraum ein Fortschreiten der Aus-
laugung im Bereich der Schleusen mit einer Rate von ca. 0,1 m/Jahr.
Diese Lösungsprozesse im Untergrund führten bereits während des Baus der Staustufe zu er-
heblichen Verschiebungen einzelner Bauwerksteile sowie zu Erdfällen und Dolinen im angren-
zenden Gelände. In den 1980er Jahren wurde die Schleusenanlage durch Verpressung der
unterirdischen Hohlräume mit Zementsuspension komplett saniert. Dies führte zu einer erhebli-
chen Verlangsamung der Setzungsraten im Bereich der Bauwerke.
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Bild 3: Epochenvergleich der Verkarstungsbasis im Bereich der Schleusenanlage
4 Geodätische Messungen
Wegen der im Untergrund ablaufenden Auslaugungsprozesse und den dadurch initiierten Ver-
schiebungen der einzelnen Bauwerksteile wird die Schleusenanlage Hessigheim seit 1972
messtechnisch überwacht. Die Überwachung umfasst regelmäßige Grundwasserstandsmes-
sungen sowie jährliche Setzungsmessungen mittels Feinnivellements und Extensometermes-
sungen. Eine Übersicht über die vorhandenen Alignement-, Nivellement- und Extensometer-
messpunkte an den Schleusen wird in Bild 4 gegeben.
Im Rahmen der turnusmäßigen Trockenlegung der Schleusenkammern wurde im Jahr 2005 am
rechten Oberhaupt eine deutliche Wandneigung in Richtung des Erdreichs bemerkt. Eine da-
raufhin durchgeführte Auswertung der Nivellements seit Messbeginn im Jahr 1972 bis 2013 in
Form eines Isolinienplots ergab, dass sich landseitig hinter der Schleusenkammer eine Set-
zungsmulde ausgebildet hat, deren Tiefe sich ständig vergrößert. Das Ergebnis der Auswertung
ist in Bild 5 zusammen mit der Lage des Oberhauptes dargestellt. Die Bauwerksteile des Ober-
hauptes sind grau hinterlegt.
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Bild 4: Übersicht zur Anordnung der geodätischen Messpunkte
Anhand von Grundwasserströmungsmodellen lässt sich zeigen, dass es durch die beschriebe-
ne Verpressung des Untergrundes unter den Bauwerken zu einer verstärkten Durchströmung
des Baugrundes hinter dem Oberhaupt und entlang der Kammerwand gekommen ist. Daher
kann mit großer Wahrscheinlichkeit angenommen werden, dass die Setzung der Geländeober-
fläche die Folge von fortschreitenden Auslaugungsprozessen in der Schicht des Oberen Ton-
anhydrits ist. Geht man außerdem davon aus, dass die Setzungsmulde sich landseitig bis hinter
das Oberhaupt erstreckt, kann die Neigung der Oberhauptmauer als Verkippung in die Set-
zungsmulde hinein interpretiert werden. Allerdings ist ein Beweis dieser Interpretation auf
Grundlage der Vermessungsdaten nicht möglich, da diese linienhaft erfasst werden und zudem
– wie das Bild 5 zeigt – hinter dem Oberhaupt nicht vorhanden sind.
Mit der Verwendung von InSAR-Daten bot sich hier die Möglichkeit, Oberflächensetzungen
auch dort zu detektieren, wo bisher keine Vermessungsdaten vorlagen. Dieser Bereich ist in
Bild 5 mit roter Schraffur gekennzeichnet. Da für das betrachtete Gebiet archivierte Radarauf-
nahmen vorhanden sind, wurde die Gelegenheit genutzt, diese im Rückblick mit vorliegenden
geodätischen Messreihen zu vergleichen. Zusätzlich sollten über die konkrete Fragestellung
des Projektes hinaus grundsätzliche Erfahrungen gesammelt werden, inwieweit Radaraufnah-
men unter Praxisbedingungen zur Beweissicherung z. B. bei Bauarbeiten an Wasserstraßen
geeignet sind.
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Bild 5: Isolinienplot der vertikalen Differenzverschiebungen auf der Grundlage der Nivelle-
ments (1972 bis 2013)
5 InSAR-Satelliten
Satellitengestützte Radarinterferometrie ist ein Messverfahren der Fernerkundung. Von einem
an Bord eines Satelliten befindlichen Seitensichtradar werden Mikrowellen abgestrahlt und die
von der Erdoberfläche reflektierten Signale von einer Antenne empfangen. Gemessen werden
sowohl die Rückstreuintensität als auch die Phasenlage des zurückgestrahlten Signals. Durch
Überlagerung von zwei Radaraufnahmen werden Interferogramme erzeugt, die als Messgröße
die Phasendifferenz der beiden Aufnahmen enthalten. Über die Wellenlänge Ȝ des verwendeten
Radars ist die zu messende Verschiebungsgröße mit der ermittelten Phasenverschiebung ver-
knüpft.
Aufgrund der Tatsache, dass Verschiebungen verfahrensbedingt nur in Blickrichtung des Ra-
dars („line of sight“) identifiziert werden können, sollte stets geprüft werden, ob die zu erwarten-
de Verschiebung vom Satelliten aus grundsätzlich erkennbar ist. Deshalb ist die Flugrichtung
des Satelliten ein wichtiges Kriterium. Außerhalb von hohen geographischen Breiten (z. B. in
Mitteleuropa) bewegen sich die in diesem Beitrag erwähnten Satelliten ungefähr in Richtung
von Nord nach Süd („descending“) bzw. von Süd nach Nord („ascending“). Dabei strahlt der
Sensor in der Regel rechtwinklig zur Flugrichtung. Da der Sensor bei den meisten hier betrach-
teten Satelliten nach rechts strahlt, ist die Blickrichtung näherungsweise nach Osten („ascen-
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ding“) bzw. nach Westen („descending“). Um vertikale Verschiebungen möglichst gut zu erfas-
sen, ist bei der Radaraufnahme ein möglichst steiler Blickwinkel anzustreben.
Zur Auswahl geeigneter Satelliten sind in Tabelle 1 charakteristische Kenndaten diverser Erd-
beobachtungssatelliten angegeben, die mit SAR ausgestattet sind. In der Regel stehen für je-
den Satelliten mehrere Messmodi zur Verfügung. Um eine gewisse Übersichtlichkeit der Tabelle
zu wahren, beschränkt sich die Darstellung auf den jeweiligen Routinemodus oder im Rahmen
dieses Beitrages besonders interessante Messmodi. Die Angaben zu Auflösung und Aufnahme-
fläche sind als ungefähre Werte zu verstehen, weil sie auch von Parametern wie z. B. dem Ein-
fallswinkel beeinflusst sind. Teilweise stehen archivierte Rohdaten zur Verfügung, die bis Ende
1991 zurückreichen. Solche Datensätze sind kostenfrei von Satelliten wie ERS-1 und -2, Envi-
sat oder Sentinel-1 verfügbar.
Satelliten-
bezeichnung/
Messmodus
Betriebsjahr Band
Wellen-
länge Ȝ
ca. [cm]
Auflösung
bis ca. [m]
Aufnahme-
fläche
[km]
ERS-1 1991 – 1996 (2000) C 6 4 x 20 100 *)
ERS-2 1995 - 2011 C 6 4 x 20 100 *)
Envisat 2002 - 2012 C 6 4 x 20 30 - 100 *)
Radarsat-1 1995 – 2009 (2013) C 6 8 x 8 45 *)
Radarsat-2 2007 – heute C 6 3 x 1 5 *)
Sentinel-1A 2014 – heute C 6 20 x 5 250 *)
TerraSAR-X 2007 – heute X 3
 StripMap (SM) 3 x 3 30 *)
 HighResolution
Spotlight (HS) 1 x 1
10 x 5 bis
10 x 10
 Staring Spot-
light (ST) 0,4 x 0,4
7,5 x 2,5 bis
4,6 x 2,8
CosmoSkyMed 2007 – heute X 3
 StripMap 3 x 3 40 *)
 SpotLight-2 1 x 1 10 x 10
*) Schwadbreite (Streifenbreite)
Tabelle 1: Übersicht von Kenndaten einer Auswahl von SAR-Satelliten
Höher aufgelöste Daten sind in der Regel kostenpflichtig. Beispiel für eine Auflösung von 3 m x
3 m ist der StripMap-Modus oder bei 1 m x 1 m der Spotlight-Modus des Satelliten TerraSAR-X.
Eine höhere Auflösung bedingt einen entsprechend kleineren abgebildeten Flächenausschnitt,
der jedoch für die meisten bautechnischen Anwendungen ausreichen sollte. Gegenwärtig aktive
Satelliten dieser Kategorie sind TerraSAR-X oder die vier Satelliten der Reihe COSMO-
SkyMed.
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6 Auswertung der Radardaten
6.1 Allgemeines
Die PSI (persistent scatterer interferometry) Auswertung von InSAR-Daten erlaubt zunehmend
eine hinreichende räumliche Auflösung sowie eine Detektion von Setzungen bzw. Hebungen im
Millimeterbereich. Durch Verwendung mehrerer Satellitenaufnahmen (mindestens ca. 20 Stück)
können störende Einflüsse (Wasserdampf in der Atmosphäre etc.) mit statistischen Verfahren
rechnerisch kompensiert werden. Von jedem identifizierbaren langzeitstabilen Rückstreuer
(persistent scatterer) kann ein Zeit-Verschiebungsdiagramm erstellt werden, wodurch sich ein
Bewegungstrend ergibt. Das Verfahren eignet sich am besten zur Detektion von kontinuierlich
ablaufenden und hinreichend langsamen Bewegungen, da zwischen zwei Aufnahmen nur Ver-
schiebungsdifferenzen in der Größe von maximal ± ¼ Wellenlänge eindeutig gemessen werden
können. Sind die Verschiebungsdifferenzen innerhalb der Wiederholungsrate (Zeitraum von
einem Überflug zum nächsten) größer als ein Viertel der Wellenlänge, so können sie in der Re-
gel zwar detektiert werden, jedoch kann die dazugehörende Verschiebungsgröße nicht mehr
eindeutig bestimmt werden. Aus diesem Grund kann die Wiederholungsrate ein Auswahlkriteri-
um für potenziell geeignete SAR-Satelliten sein.
InSAR-Messungen erfolgen unabhängig bei Tag und Nacht sowie weitgehend unabhängig vom
jeweils herrschenden Wetter. Im hier betrachteten Genauigkeitsbereich sind mit Vegetation be-
standene und schneebedeckte Flächen, Gewässersohlen oder Gewässeroberflächen wegen
ihrer spezifischen Rückstreueigenschaften als langzeitstabile Rückstreuer nicht geeignet.
Die Auswertung (Prozessierung) der in diesem Beitrag verwendeten Radardaten erfolgte von
einem externen Dienstleister, der seit vielen Jahren kommerziell derartige Aufgaben ausführt
und auch bei der Entwicklung der dazu erforderlichen Algorithmen beteiligt ist.
6.2 Datenvergleich ERS, Envisat und TerraSAR-X (SM)
Zur Detektion von vertikalen Verschiebungen im Bereich der Schleusenanlage Hessigheim
wurden Radardaten der Satelliten ERS, Envisat und TerraSAR-X verwendet und PSI-
Auswertungen durchgeführt (Schouten & Leezenberg (2012), Schouten (2013)). Dabei zeigte
sich, dass aus den Radardaten von ERS und Envisat im Schleusenbereich nur wenige langzeit-
stabile Rückstreuer identifiziert werden konnten.  Ein Vergleich der PSI-Auswertung mit den
geodätischen Messungen ist für den Messpunkt 300 möglich. Die vertikale Verschiebung des
Messpunktes 300 zwischen 1970 und 2013 ist in Bild 6 dargestellt. Aus den Messungen ergibt
sich eine relativ gleichmäßige mittlere Setzungsrate von rund 1,2 mm pro Jahr. Diese mittlere
Setzungsrate wird nachfolgend als Vergleichsgröße für die aus InSAR-Daten ermittelten Set-
zungen verwendet.
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Bild 6: Geodätische Messungen (Nivellement) am Messpunkt 300
Für den Vergleich mit den geodätischen Messungen werden die aus den PSI-Auswertungen
gewonnenen Verschiebungstendenzen genutzt. Entsprechend der Größe der gemessenen Ver-
schiebungen ist jedem Punkt eine Farbe zugeordnet (z. B. rot – Setzung, grün – keine (oder
sehr geringe) Verschiebung, blau – Hebung). Diese Punkte können in einer topografischen Kar-
te oder einem Orthofoto dargestellt werden und ermöglichen im analysierten Gebiet einen
Überblick über die örtliche Verteilung von Verschiebungen. Der in Bild 7 gekennzeichnete
Punkt  A entspricht in seiner Lage in etwa dem Messpunkt 300 aus Bild 6. Zur Orientierung
wurde in das aus der PSI-Auswertung gewonnene Zeit-Verschiebungs-Diagramm (Bild 7) zu-
sätzlich eine rot gestrichelte Linie eingefügt, die maßstabsgerecht die geodätisch ermittelte Set-
zungsrate von 1,2 mm pro Jahr aus Bild 6 repräsentiert. Gezeigt werden in den Bildern 7 bis 9
Ausschnitte aus PSI-Auswertungen, die sich auf den unmittelbaren Schleusenbereich be-
schränken:
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Bild 7: ERS: Auflösung 4 m x 20 m, 1992 bis 1997, PSI-Auswertung
Im Rahmen eines zeitlichen Rückblicks wurden zunächst Archivdaten der ERS-Satelliten als
Grundlage einer PSI-Analyse ausgewertet. Dazu wurden 42 Satellitenaufnahmen aus den Jah-
ren von 1992 bis 1997 verwendet. Dies entspricht im Mittel einer Aufnahme pro ≈ 42 Tage. Da-
bei zeigt sich eine relativ starke Streuung der ermittelten Deformation. Bemerkenswert ist in
Bild 7 die relativ geringe Anzahl der langzeitstabilen Rückstreuer, was hauptsächlich auf die
relativ grobe Auflösung der Radardaten von 4 m x 20 m zurückzuführen ist. Weiter besteht die
Vermutung, dass Schiffsverkehr in der unmittelbaren Umgebung der Kammer die Identifikation
der langzeitstabilen Rückstreuer erschwert. Diese These wird dadurch gestützt, dass einerseits
Frachtschiffe selbst stark reflektierende Rückstreuer darstellen und andererseits diese Schiffe
während der Schleusung über einen gewissen Zeitraum große Teile der Schleusenkammer
belegen. Damit steigt insbesondere vor dem Hintergrund der relativ groben Auflösung der Ra-
dardaten die Wahrscheinlichkeit, dass sich im Moment einer Radaraufnahme ein Schiff in der
Schleusenkammer befindet und damit potenzielle Rückstreuer der Kammerwand durch die Re-
flektion des Schiffes überlagert werden.
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Bild 8: Envisat: Auflösung 4 m x 20 m, 2003 bis 2010, PSI-Auswertung
Der zeitliche Rückblick wurde mit Archivdaten des Satelliten Envisat weitergeführt. Dazu wur-
den 17 Satellitenaufnahmen aus den Jahren von 2003 bis 2010 verwendet. Das entspricht im
Mittel einer Aufnahme pro ≈ 84 Tage. Auch hier bleibt die Anzahl der langzeitstabilen Rücks-
treuer relativ klein (Bild 8). Dies ist auch in diesem Fall hauptsächlich auf die relativ grobe Auf-
lösung der Radardaten von 4 m x 20 m bzw. auf die Einflüsse aus dem Schiffsverkehr zurück-
zuführen. Allerdings ist im Vergleich zu den ERS-Daten die Streuung der Punkte (Bild 7) deut-
lich kleiner, so dass die Bewegungstendenz realitätsnäher abgebildet wird.
Zusammenfassend ist festzustellen, dass sich für den dargestellten Anwendungsfall die Auflö-
sung von 4 m x 20 m als unzureichend erwiesen hat, da die Anzahl der langzeitstabilen Rücks-
treuer zu klein ist. Deshalb musste im betrachteten Anwendungsfall die „zurückblickende“ Vor-
gehensweise aufgegeben werden, da insbesondere hinsichtlich der fehlenden geodätischen
Daten landseitig des Oberhauptes mithilfe der Daten von ERS und Envisat keine weiteren In-
formationen gewonnen werden konnten. Allerdings konnte mithilfe der relativ grob aufgelösten
Radardaten die geodätisch ermittelte Setzungsrate bestätigt werden.
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Aufgrund dieses Ergebnisses wurde die Untersuchung mit höher aufgelösten Radardaten des
Satelliten TerraSAR-X im Modus StripMap (SM) weitergeführt, mit welchen eine deutlich besse-
re Auflösung von ca. 3 m x 3 m erreicht werden kann. Hierzu wurden in einem weiteren Schritt
24 Satellitenaufnahmen aus dem Zeitraum von Februar 2013 bis März 2014 ausgewertet. Das
entspricht im Mittel einer Aufnahme pro ≈ 17 Tage. Als Ergebnis ergibt sich eine deutliche Zu-
nahme der langzeitstabilen Rückstreuer, wie aus Bild 9 gegenüber Bild 7 und Bild 8 erkennbar
ist. Auch die Streuung der Verschiebungen bleibt relativ klein. Allerdings ist festzuhalten, dass
bei einer mittleren Setzungsrate von 1,2 mm pro Jahr während des Messzeitraums von 13,5
Monaten rechnerisch eine Setzung von rund 1,4 mm zu erwarten ist – also ein Maß, das im
Grenzbereich der Messgenauigkeit liegt. So ist der Eindruck aus Bild 9 erklärbar, dass während
des Messzeitraums eine Verschiebungszunahme kaum zu erkennen ist.
Bild 9: TerraSAR-X (SM): Auflösung 3 m x 3 m, Februar 2013 bis März 2014, PSI-
Auswertung
Mit der Auswertung der SM-Daten konnten jedoch zusätzlich Verschiebungen an der
Uferspundwand im oberen Vorhafen identifiziert werden. Darüber hinaus wurden am linken
Neckarufer Setzungen der Geländeoberfläche von 6 bis über 10 mm/Jahr detektiert, was in
Bild 10 auf einer Betriebsfläche in Verlängerung der Wehrachse erkennbar ist.
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Bild 10: Überblick über die Schleusenanlage: TerraSAR X (SM), Auflösung 3 m x 3 m, Feb-
ruar 2013 bis März 2014, PSI-Auswertung
Nach Überprüfung dieses Bereiches im Rahmen einer Begehung der Örtlichkeit erhärtete sich
der Verdacht, dass es sich dabei wahrscheinlich um eine fortschreitende Auslaugungsfront im
Untergrund handelt, die an dieser Stelle bislang noch nicht bekannt war. Nachfolgend können
zielgenau zusätzliche Untersuchungen angeordnet werden. Hierzu zählen ggf. geodätische
Vermessung und Maßnahmen der Baugrunderkundung, wie z. B. Sondierungen, Bohrungen
und spezifische geotechnische Messungen.
6.3 Ausblick TerraSAR-X (HighResolution Spotlight und Staring Spotlight)
Gegenüber dem Modus SM mit einer Auflösung von 3 m x 3 m verfügt der Satellit TerraSAR-X
über zusätzliche Messmodi, die höhere Auflösungen erreichen. Beispielsweise ist bei Verwen-
dung von HighResolution Spotlight (HS) 300 MHz mit einer Auflösung von bis zu 1 m x 1 m ein
deutlicher Anstieg der Anzahl der langzeitstabilen Rückstreuer zu erwarten (Reale et al.
(2011)). Damit könnte in bebauten Gebieten ein Durchbruch zur hochaufgelösten flächende-
ckenden Beweissicherung von Höhenveränderungen gelingen. Da ein solches Verfahren nicht
nur unter wissenschaftlichen Aspekten interessant ist, werden damit gegenwärtig in der Bun-
desanstalt für Wasserbau (BAW) Erfahrungen an Wasserstraßen unter Praxisbedingungen ge-
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sammelt. Herausforderungen bestehen bei der PSI-Auswertung, weil u. a. in diesem Modus der
Radarstrahl nicht mehr parallel (und rechtwinklig zur Flugbahn) gerichtet abstrahlt, sondern
vielmehr temporär auf das Zielgebiet konzentriert wird und deshalb während dieser Zeit gering-
fügig gedreht werden muss. Über Ergebnisse des Einsatzes in der Praxis wird zu gegebener
Zeit zu berichten sein.
Der Satellit TerraSAR-X bietet als weitere Steigerung den Modus Staring Spotlight (ST)
300 MHz mit einer gegenüber HS zusätzlichen Verbesserung der Auflösung. Gegenwärtig wer-
den die dazugehörigen Auswerteverfahren noch dem Forschungsbereich zugeordnet, sind aber
perspektivisch gesehen sehr interessant.
Details zu den hochauflösenden Modi von TerraSAR-X sind in DLR (2013) und Mittermayer
et al. (2014) dargestellt.
Als Nachfolgemission ist ein neuer Satellit TerraSAR-X NG (New Generation) mit einem ver-
besserten Radarsensor in Planung, der ab 2018 bis 2020 betriebsbereit sein soll. Es ist also
davon auszugehen, dass auch über die Lebensdauer des Satelliten TerraSAR-X hinaus Radar-
daten in sehr hoher Auflösung zur Verfügung stehen werden.
7 Schlussfolgerungen
Mit hochaufgelösten Radardaten und entsprechenden Auswerteverfahren existiert ein Werk-
zeug, das berührungslos aus dem Weltall flächendeckend Höhenveränderungen der Erdober-
fläche im Millimeterbereich detektieren und quantifizieren kann (DMV (2013)). Dieses Werkzeug
ist inzwischen hinreichend entwickelt, so dass es insbesondere in Siedlungsgebieten auch für
bautechnische Zwecke z. B. im Rahmen der Beweissicherung verwendbar ist. Generell wird
empfohlen, Verdachtsflächen in der Örtlichkeit auf Plausibilität zu überprüfen, da anhand von
Radardaten detektierte Verschiebungen auch eine Reihe relativ trivialer Ursachen haben kön-
nen. Geodätische Verfahren werden damit nicht ersetzt, sondern können vielmehr gezielter und
somit effizienter eingesetzt werden.
Wie anhand des dargestellten Beispiels gezeigt werden konnte, sind Rückblicke bis einschließ-
lich 1992 möglich, wobei ggf. deutliche Einschränkungen in der Auflösung in Kauf genommen
werden müssen. Abhängig von der Qualität der Rückstreuer wird auch im bautechnischen
Maßstab zunehmend die Detektion von Geogefahren möglich.
Unter Verwendung von entsprechend ausgewählten hoch aufgelösten Daten können sich Vor-
teile bei der Beurteilung von Setzungsschäden (z. B. infolge von Grundwasserabsenkung oder
unterirdischen Baumaßnahmen) ergeben. Dies gilt insbesondere für große Infrastrukturprojekte
in stark besiedelten Regionen.
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Unser besonderer Dank gilt den Mitarbeitern des Wasser- und Schifffahrtsamtes Stuttgart sowie
der Firma Hansje Brinker BV, Delft.
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Streckenausbau  im  westdeutschen  Kanalnetz – Beispiele aus der
aktuellen Praxis
Johannes Paß, Wasserstraßen-Neubauamt Datteln
1 Einleitung
Der Sachbereich Streckenausbau des Wasserstraßen-Neubauamtes Datteln (WNA) führt Pla-
nungsarbeiten für den Ausbau der Schifffahrtskanäle im westdeutschen Kanalnetz durch und
setzt die aus den Planungen resultierenden Baumaßnahmen im Bereich der Kanalquerschnitte
als Bauherr um. Ober- und unterirdische Kreuzungsbauwerke werden im Zuge der Erwirkung
des Baurechts (Planfeststellungsverfahren) und der Herstellung der haushaltsrechtlichen
Grundlagen (Entwurf-Ausführungsunterlagen) mit Unterstützung der übrigen Sachbereiche des
Wasserstraßen-Neubauamtes Datteln mit geplant. Die bauliche Umsetzung der Kreuzungs-
bauwerke erfolgt durch die jeweils zuständigen Sachbereiche.
2 Lage, Eckdaten, Ausbauauftrag und Ausbauziel der Ausbaustrecken
In den vergangenen Jahrzehnten wurden durch das WNA zahlreiche Querschnittserweiterun-
gen im westdeutschen Kanalnetz geplant und umgesetzt. Zurzeit stehen Streckenausbaumaß-
nahmen im Bereich der Südstrecke des Dortmund-Ems-Kanals (DEK) und des Rhein-Herne-
Kanals (RHK) im Fokus der Planungen und Bauausführungen. Ziel des Ausbaus ist die Herstel-
lung der Wasserstraßenklasse Vb, die das Befahren des Kanals für Großmotorgüterschiffe mit
einer Breite von 11,45 m, einer Länge von 110 m und einem Tiefgang von 2,80 m ermöglicht.
Ferner soll der Kanal durch Schubverbände mit einer Länge von 185 m befahren werden kön-
nen. Die Brückendurchfahrtshöhe wird auf 5,25 m über dem oberen Grenzwasserstand erhöht,
so dass ein zweilagiger Containerverkehr stattfinden kann. Die Wassertraßenklasse Vb sieht
eine Kanalbreite von 55 m (Trapezprofil) und eine Wassertiefe von 4 m vor. Hinzu kommt, dass
die Ausbaumaßnahmen auch dem Substanzerhalt der bereits in die Jahre gekommenen Was-
serstraßeninfrastruktur dienen.
Der Auftrag zum Ausbau des DEK und RHK wurde aus dem Bundesverkehrswegeplan von
1985 abgeleitet und mit den Bundesverkehrswegeplänen 1992 und 2003 fortgeschrieben. Im
Zuge der Deutschen Einheit wurden die Schwerpunkte für den Kanalausbau weg vom RHK zur
DEK Südstrecke verlagert, um über den Wesel-Datteln-Kanal, Dortmund-Ems-Kanal und Mittel-
landkanal eine Wasserstraßenverbindung der Klasse Vb zwischen Rhein und Elbe prioritär her-
zustellen.
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Für die Südstrecke des DEK finden aktuell noch Planungen und Bauausführungen für Stre-
ckenausbaumaßnahmen statt. Die Ausbaumaßnahmen zur Querschnittserweiterung, welche
durch das WNA durchgeführt werden, werden voraussichtlich im Jahr 2021 abgeschlossen
sein. Die Südstrecke erstreckt sich über eine Länge von ca. 90 km von Datteln bis zum Abzweig
des Mittellandkanals bei Bergeshövede. Sie wird von 51 Brückenbauwerken über- und von 21
Dükerbauwerken unterquert. Vier Kanalbrücken führen den Kanal über Flüsse bzw. Straßen.
Die gesamte Strecke ist in 18 Ausbaulose unterteilt.
Für den Rhein-Herne-Kanal erfolgen ebenfalls aktuell Planungen und Bauausführungen. Der
RHK erstreckt sich mit einer Länge von ca. 45,5 km von Duisburg bis nach Castrop-Rauxel. Er
wird durch 110 Brückenbauwerke gekreuzt. 15 Dükerbauwerke queren den Kanal unterirdisch.
Der RHK besteht aus vier Kanalhaltungen, deren Höhenunterschied mit fünf Schiffsschleusen-
anlagen überwunden wird. Die gesamte Strecke ist in acht Ausbaulose unterteilt.
Bild 1: Lageplan westdeutsches Kanalnetz [GDWS Ast. West]
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3 Beispiel Dortmund-Ems-Kanal Los 7
3.1 Randbedingungen
Das DEK Los 7 erstreckt sich über eine Länge von ca. 7,5 km zwischen den Gemeinden Sen-
den und Lüdinghausen im Münsterland. Ziel des Ausbaus ist die Herstellung der Wasserstra-
ßenklasse Vb mit einer Wassertiefe von 4,0 m und einer Gewässerbreite im Trapezprofil von
55 m. Die Besonderheit dieses Streckenbauloses liegt darin, dass ausgenommen von zwei Lie-
gestellen mit einer Gesamtlänge von 400 m das gesamte Los mit dem ökologisch und wirt-
schaftlich günstigen Böschungsufer hergestellt werden kann.
Da der Kanalwasserspiegel in weiten Teilen des Ausbauloses höher als das Umland liegt, wird
das gesamte Los als gedichtete Dammstrecke ausgeführt. Als Dichtungsmaterial kommt Ton
zum Einsatz.
Insgesamt werden im Zuge des Ausbaus ca. 1.000.000 m³ Boden im Nass- und Trockenaushub
bewegt. Die Flächensituation im Münsterland ermöglicht es, dass die gesamten Bodenmassen
baustellennah abgelagert werden können (Bild 2). Die Bauarbeiten haben im Jahr 2013 begon-
nen und werden im Jahr 2017 abgeschlossen sein. Die Kosten des Ausbaus betragen ca. 65
Mio. €.
3.2 Bauablauf
Der Ausbau des Kanals im DEK Los erfolgt als Linienbaustelle (Bild 3) von der Land- und Was-
serseite aus. Zur Aufrechterhaltung des Schiffsverkehrs erfolgt der Kanalausbau zuerst auf der
rechten Kanalseite und wird im Anschluss auf der linken Kanalseite fortgeführt.
Die Arbeiten lassen sich seitenweise in sieben Schritte einteilen.
Schritt 1 – Herstellung des neuen Kanalseitendamms
Im ersten Schritt wird der neue Kanalseitendamm zur Querschnittserweiterung aufgeschüttet
und verdichtet. Der Kanalseitendamm entspricht den Regelungen des „Merkblatts – Standsi-
cherheit von Dämmen an Bundeswasserstraßen“ der BAW.
Schritt 2 – Trockenaushub
Im zweiten Schritt erfolgt wasserseitig des neu aufgeschütteten Damms der Abtrag des alten
Dammkörpers soweit dieses im Trockenaushub möglich ist. Ziel dabei ist es möglichst große
Mengen des für die Querschnittserweiterung auszuhebenden Materials trocken zu gewinnen,
da so der Einbau auf der Ablagerungsfläche einfacher erfolgen kann.
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Schritt 3 – Nassbaggerung als Grobaushub
Im dritten Schritt erfolgt der Grobaushub des Bodenmaterials als Nassbaggerung von einem
Stelzenponton aus. Das Baggergut wird zum Transport in Schuten geladen und zur Ablage-
rungsfläche abtransportiert. Der Umschlag des Nassbaggergutes auf Dumper erfolgt an den
beiden Liegestellen des Ausbauloses. Diese wurden aus diesem Grund vor dem Beginn der
Arbeiten zur Querschnittserweiterung fertig gestellt.
Bild 2: Ablagerungsfläche mit Liegestelle
Schritt 4 – Nassbaggerung zur Erstellung des Feinplanums
Im vierten Schritt wird ebenfalls von einem Stelzenponton aus das Feinplanum durch einen
Bagger erstellt. Die Aushubgenauigkeit beträgt dabei -10 cm bis +5 cm. Der Transportweg des
anfallenden Baggerguts für die Erstellung des Feinplanums entspricht dem Transportweg des
Baggerguts beim Grobaushub.
Schritt 5 – Einbau Dichtungston
Im fünften Schritt wird der Dichtungston auf die wasserseitige Böschung sowie die Kanalsohle
aufgebracht. Der Einbau erfolgt vom schwimmenden Gerät aus mittels eines Verlegegerätes
(Tonifant). Von der Böschungsoberkante aus werden bis zur Mitte der Kanalsohle Tonbahnen
nebeneinander verlegt und an die bestehende Dichtung in Kanalmitte angeschlossen. Dieser
Anschluss erfolgt nur temporär, bis die gegenüberliegende Kanalseite ausgebaut wird. Die
Tonbahnen werden durch ein Mundstück des Verlegegerätes herausgepresst. Der zur Ton-
bahnverlegung benötigte Ton wird nach Anlieferung auf die Baustelle in einer Aufbereitungsan-
lage unter Zugabe von Wasser in einen einbaufähigen Zustand konditioniert und danach mittels
Schuten zum Arbeitsponton mit dem Verlegegerät verbracht und mittels Pumpen dem Mund-
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stück zugeführt. Der eingebaute Dichtungston hat eine Höhe von 20 cm. Die Bahnbreite beträgt
1,20 m. Zur Qualitätssicherung wird der Einbau des Dichtungstons sehr eng durch Taucherkon-
trollen überwacht. Darüber hinaus werden die Einbauparameter des Tons (Ton-/Sandanteil,
Wassergehalt, undränierte Scherfestigkeit) regelmäßig auf Grundlage von Tonproben durch die
BAW kontrolliert.
Schritt 6 – Einbau Geotextil
Im sechsten Schritt wird der Dichtungston mit einem schützenden Geotextil abgedeckt. Der
Einbau des Geotextils erfolgt ebenfalls von der Wasserseite aus. Die Stoßkanten der Bahnen
des Geotextils werden miteinander vernäht.
Schritt 7 – Einbau Schüttsteine
Im siebten und letzten Schritt der Querschnittserweiterung werden Dichtungston und Geotextil
mit einer 60 cm hohen Lage von Wasserbausteinen LMB 5/40 abgedeckt. Zu diesem Zweck
kommt ein schwimmendes Schüttgerüst zum Einsatz.
Bild 3: Linienbaustelle DEK Los 7
4 Ausblick Streckenausbau Rhein-Herne-Kanal
Mit der Fertigstellung der Baumaßnahmen im Los 7 des Dortmund-Ems-Kanals werden die
Streckenbaumaßnahmen, welche das WNA Datteln im Bereich des DEK durchführt, mit Aus-
nahme des DEK Los 1, weitestgehend abgeschlossen sein. Für die kommenden 15 Jahre rückt
nun der Rhein-Herne-Kanal in den Fokus für Planung und Ausbau. Obwohl das Ziel der Ver-
breiterung und Vertiefung des Bestandes nicht von dem Ziel beim Ausbau des DEK abweicht,
ergeben sich doch grundsätzlich neue Herausforderungen für den Ausbau des RHK.
Diese Herausforderungen resultieren in erster Linie aus der hohen Bebauungsdichte und Altlas-
tensituation im Ruhrgebiet, welches der RHK durchquert.
Das am DEK verfolgte Konzept der ausbaunahen Ablagerung der anfallenden Bodenmassen
wird beim RHK nur noch in sehr viel geringerem Umfang bzw. nicht mehr verfolgt werden kön-
nen, da die dazu notwendigen Freiflächen im Ruhrgebiet auf Grund des hohen Flächendrucks
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nicht zur Verfügung stehen. Dementsprechend müssen neue Verwertungskonzepte für die nicht
unerheblichen anfallenden Bodenmassen gefunden werden. Dabei muss die Kontamination des
Bodens mit Altlasten besonders im Nahbereich zum Kanal berücksichtigt werden. Diese resul-
tiert aus der Zeit, zu welcher das Ruhrgebiet Standort für Schwerindustrie und Bergbau gewe-
sen ist. Vielfach reichte diese Industrie bis an das Kanalufer heran, so dass entsprechende Alt-
lasten insbesondere im Ausbaubereich vorhanden sind.
Die Problematik der Altlasten korrespondiert sehr eng mit der jeweiligen Grundwassersituation.
Durch die zuständigen Behörden der Wasserwirtschaft wird schon jetzt im Zuge der Planungs-
prozesse deutlich, dass weder ein Anstieg noch eine Absenkung des Grundwasserspiegels
durch den Kanalausbau toleriert werden kann. Ein Anstieg des Grundwasserspiegels kann Alt-
lasten mobilisieren, welche sich zurzeit gerade noch oberhalb des Grundwasserspiegels befin-
den. Eine Absenkung wiederrum kann Einfluss auf Gründungen der nahe am Kanal liegenden
industriellen und gewerblichen Bebauung nehmen. Diese Zusammenhänge machen zukünftig
eine umfassende Grundwassermodellierung im Zuge des Planungsprozesses notwendig. Bei
den Ausbauprojekten am DEK war diese intensive Betrachtung der Grundwassersituation auf
Grund der ländlichen Umgebung im Münsterland entweder ganz entbehrlich oder aber weniger
aufwendig. Bei der Interpretation der Modellrechnungen erfolgt eine sehr enge Unterstützung
des WNA durch die Bundesanstalt für Wasserbau.
Um die jeweilige Grundwassersituation zu erfassen und im weiteren Verlauf der Maßnahmen zu
beobachten, ist ein auf das jeweilige Baulos abgestimmtes Monitoring-Programm notwendig.
Auch dieses ist beim Ausbau des RHK gegenüber den Monitoring-Programmen am DEK jeweils
zu erweitern. Neben der Altlastensituation ist dafür auch die von den Kommunen geplante zu-
künftige großflächige Sanierung der Abwasserkanalisation ausschlaggebend. Die Städte im
Ruhrgebiet werden in den kommenden Jahren ihre oftmals maroden Abwassersysteme sanie-
ren. Ein Ziel dabei ist die zukünftige Vermeidung von Fremdwasser in den Kanalisationsnetzen.
Der Hauptanteil dieses Fremdwassers besteht aus Grundwasser. Nach einer Dichtung der Ka-
nalisationsnetze wird stellenweise mit einem Anstieg der Grundwasserspiegel gerechnet. Die
Sanierung der Kanalisationsnetze wird in dem Zeitraum vorangetrieben werden, in welchen
auch der Ausbau des RHK fällt. Somit muss das Grundwasser-Monitoring zu Beobachtung der
Auswirkungen des Kanalausbaus in der Lage sein zwischen einer Änderung des Grundwasser-
standes als Auswirkung des Kanalausbaus und einer Änderung des Grundwasserstandes resul-
tierend aus der Abdichtung der Abwasser-kanalisation zu differenzieren.  Diese Anforderung
führt zu einem erhöhten Aufwand bei der Errichtung von Brunnen und Grundwasserpegeln.
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Das Wehr Viereth und die übrigen 33 Wehre am Main
Elmar Wilde, Wasserstraßen-Neubauamt Aschaffenburg
1 Allgemein
Bild 1: Wehranlagen am Main
Mit 100 beweglichen Wehrverschlüssen wird der Main an 34 Staustufen staugeregelt. Davon
wurden 17 Anlagen im Zeitraum vom 1925 bis 1940 errichtet und erreichen ihre theoretische
Nutzungsdauer von 80 Jahren. Aufgrund des Zustands einzelner Wehranlagen laufen bereits
Grundinstandsetzungen an den Wehren Würzburg und Viereth. Im Zuge des Ersatzneubaus
der Staustufe Obernau wird das Wehr vollständig ersetzt. Parallel dazu wird für alle übrigen
Wehre der Grundinstandsetzungs- bzw. Ersatzneubaubedarf ermittelt. Mit Ausnahme der
Wehranlage Würzburg werden die genannten Aktivitäten gebündelt durch das Wasserstraßen-
Neubauamt Aschaffenburg (WNA) bearbeitet.
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2 Das Wehr Viereth
Bild 2: Das Wehr Viereth – Istzustand
Das zweifeldrige Wehr Viereth mit lichten Weiten von 30 m und einer Stauhöhe von 6,0 m wur-
de 1925 in Betrieb genommen. In den letzten 10 Jahren wurden vermehrt Schäden an den
Walzenverschlüssen und den zugehörigen Zahnschienen festgestellt. Untersuchungen des An-
lagenbetreibers (WSA Schweinfurt) ergaben, dass die Instandsetzung des Massivbaus und der
Ersatz der Verschlüsse durch Drucksegmentverschlüsse wirtschaftlicher als ein Ersatzneubau
oder andere Grundinstandsetzungsvarianten sind. Die Wehranlage soll dadurch wieder für eine
Betriebsdauer von 80 Jahren ertüchtigt werden. 2012 wechselte das Projekt zum WNA und be-
findet sich inzwischen in der Ausführung. Weil die Wehranlage auch während der Instandset-
zung ohne wesentliche Einschränkungen bei der Hochwasserabfuhr zur Verfügung stehen
muss, können jeweils nur in den Sommermonaten Arbeiten in einem Wehrfeld durchgeführt
werden. Die Durchführung der Maßnahmen ist daher in die folgenden Schritte unterteilt:
- 2014 Wehrfeld R: Baugrubenumschließung
- 2015 Wehrfeld R: Sanierung Kolkboden, Mittelpfeilerverlängerung
- 2016 Wehrfeld R: Verschlusswechsel
- 2017 Wehrfeld L: Baugrubenumschließung, Sanierung Kolkboden
- 2018 Wehrfeld L: Verschlusswechsel
- 2019 Wehrfeld R und L: Restarbeiten
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Das Wehr Viereth und die übrigen 33 Wehre am Main 51
Bild 3: Wehr Viereth – Schnitt durch die Wehrsohle im Wehrfeld R
Aus geotechnischer Sicht ist an der Wehranlage Viereth insbesondere die Gründungssituation
der Wehrpfeiler, der Tosbecken und der anschließenden Kolkböden interessant. Mehrere Er-
kundungskampagnen lieferten hier ein unregelmäßiges Bild, hohe Gebirgsdurchlässigkeiten
und teilweise Abweichungen von den Bestandsunterlagen. Dazu kommt, dass die Auftriebssi-
cherheit der Tosbecken bei Trockenlegung rechnerisch nicht nachweisbar ist. In Absprache mit
der BAW wurden daher Entlastungsbohrungen hergestellt.
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Bild 4: Das Wehr Viereth – nach der Grundinstandsetzung
3 Die übrigen 33 Wehre am Main
Neben der Grundinstandsetzung der Wehranlage Viereth wechselt das WSA Schweinfurt an
der Wehranlage Würzburg die beiden Fischbauchklappen aus. In Obernau wird die Wehranlage
mit drei Rollschützen durch ein dreifeldriges Schlauchwehr mit mittleren lichten Weiten von
34 m und einer Stauhöhe von 4,0 m ersetzt.
Parallel dazu werden auch die weiteren 31 Mainwehre durch das WNA betrachtet. Eine Gruppe
von fünf vordringlichen Wehren wurde anhand der Zustandsnoten der Bauwerksinspektion ge-
bildet. An diesen fünf Wehranlagen (Freudenberg, Rothenfels, Steinbach, Harrbach und Er-
labrunn) wurden in den Jahren 2013 und 2014 umfangreiche Erkundungsmaßnahmen in den
Bereichen Baugrund, Massivbau, Stahlwasserbau und Antriebstechnik durchgeführt. Die zuge-
hörigen Bauwerksgutachten werden als Entscheidungsgrundlage für Grundinstandsetzungs-
oder Ersatzneubauvarianten dienen.
Für die verbleibenden 26 Mainwehre erstellt die BAW derzeit in einem zweistufigen Verfahren
Zustandsprognosen. Diese Prognosen basieren ebenfalls auf den Zustandsnoten der Bau-
werksinspektion. Darüber hinaus werden aber auch statische Unterlagen und Messprogramme
bewertet. Mit diesen Zustandsprognosen wird das WNA die Reihenfolge der weiteren Maßnah-
men ermitteln.
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Damit die 100 Wehrverschlüsse am Main nicht zur Jahrhundertaufgabe werden, bündelt das
WNA alle im Anlagenausbau verfügbaren Ressourcen in diesem Bereich.
Bild 5: Baugrundbohrungen an der Wehranlage Erlabrunn

Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Nachweis gegen Aufschwimmen und Maßnahmen zur Auftriebssicherung von Wehrsohlen 55
Nachweis gegen Aufschwimmen und Maßnahmen zur Auftriebssiche-
rung von Wehrsohlen
Bernhard Odenwald, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
1 Einleitung
Die Bundeswasserstraßen im deutschen Binnenland haben eine Gesamtlänge von ca.
7.310 km. Davon entfallen ca. 3.030 km auf staugeregelte Fließgewässer mit insgesamt 287
Wehranlagen. Nach Kloé und Bödefeld (2013) weisen 70% der Schleusen und Wehre der Was-
ser- und Schifffahrtsverwaltung (WSV) des Bundes ein Alter von mehr als 50 Jahren und 25%
von mehr als 100 Jahren auf. Deshalb ist davon auszugehen, dass zukünftig bei vielen Stauan-
lagen umfangreiche Instandsetzungsarbeiten oder Ersatzneubauten erforderlich werden.
Einen wesentlichen Bestandteil des Wehres bildet die zwischen den Wehrpfeilern, unterhalb
des beweglichen Wehrverschlusses angeordnete und nach ober- und unterstrom reichende
Wehrsohle. Die i. d. R. aus Beton bestehende, massive Wehrsohle dient zur Sicherung des
ober- und unterwasserseitigen Flussbetts und erforderlichenfalls als Tosbecken zur Ener-
gieumwandlung. Sowohl beim Neubau als auch bei der Instandsetzung von Wehranlagen ist die
Standsicherheit der Wehrsohlen für alle maßgebenden Bau- und Betriebssituationen nachzu-
weisen. Hierzu zählen die Nachweise der Sicherheit gegen Aufschwimmen, sowie gegen Kip-
pen (zulässige Außermittigkeit der Sohldruckresultierenden) und Gleiten. Dazu sind die maßge-
benden hydraulischen Beanspruchungen auf die Wehrsohle aus dem Grund- und Oberflächen-
wasser zu ermitteln. Insbesondere zu berücksichtigen sind die Grundwasserüberdrücke auf die
Wehrsohle, die sich nach Auftreten eines relevanten Hochwassers während eines raschen Ab-
falls der Hochwasserstandsganglinie im Unterwasser des Wehres einstellen können. Weiterhin
ist die Standsicherheit auch für den Revisionsfall nachzuweisen, bei dem die Wehrsohle zur
Durchführung von Bauwerksprüfungen und ggf. Instandsetzungsarbeiten trockengelegt wird.
2 Nachweis gegen Aufschwimmen der Wehrsohle
Die grundlegenden Anforderungen an die Zuverlässigkeit und die Durchführung der erforderli-
chen bautechnischen Tragfähigkeits- und geotechnischen Standsicherheitsnachweise werden
für Massivbauwerke im Wasserbau in der DIN 19702 (2013) geregelt. Eine wesentliche Festle-
gung betrifft den charakteristischen Wert für veränderliche Einwirkungen, zu denen zumeist
auch die Einwirkungen aus Grund- und Oberflächenwasser gehören. Demnach ist der charakte-
ristische Wert veränderlicher Einwirkungen in der ständigen Bemessungssituation entsprechend
den Anforderungen der DIN EN 1990 (2010) in der Regel mit einem Wiederkehrintervall von
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T = 100 a (jährliche Überschreitungswahrscheinlichkeit 10-2) festzulegen. D. h. die oberen cha-
rakteristischen Werte für die Einwirkungen aus Grund- und Oberflächenwasser sind auf Grund-
lage eines 100-jährlichen Hochwassers anzusetzen. Abweichend davon darf für Bau- und Revi-
sionszustände (vorübergehende Bemessungssituation) ein bauzeitlicher Hochwasserstand
festgelegt werden.
Weiterhin wird bezüglich der möglichen Abhängigkeiten von Wasserständen darauf hingewie-
sen, dass zu den Wasserständen auf einer Seite eines Bauwerks (z. B. Oberwasser) je nach
Art und Nutzung des Bauwerkes ein Spektrum zugehöriger, möglicher Wasserstände auf der
anderen Seite des Bauwerks (z. B. Unterwasser) sowie ein Spektrum zugehöriger, möglicher
Grundwasserstände festzulegen ist. Insbesondere trifft dies auf Korrelationen zwischen den
Wasserständen in Oberflächengewässern und den zugehörigen Grundwasserständen zu. Hier
kann, je nach hydraulischer Anbindung des Grundwasserleiters an das Oberflächengewässer,
eine deutliche Abhängigkeit vorliegen. So besteht oft eine starke Korrelation zwischen dem Un-
terwasserstand eines Wehres oberhalb der Wehrsohle und dem Grundwasserpotential unter-
halb der Wehrsohle. Dies ist abhängig von den geohydraulischen Verhältnissen unter Berück-
sichtigung der durchgeführten baulichen Maßnahmen zur Beeinflussung der geohydraulischen
Verhältnisse (z. B. Sickerwegverlängerungen im Oberwasser der Wehrsohle).
Der Nachweis der Sicherheit gegen Aufschwimmen ist nach DIN EN 1997-1 (Eurocode 7, 2009)
in Verbindung mit DIN 1054 (2010) bzw. nach Handbuch Eurocode 7, Band 1 (2011) zu führen.
Dabei ist zu untersuchen, ob der als UPL (uplift) bezeichnete Grenzzustand der Tragfähigkeit
bei einem Gleichgewichtsverlust des Bauwerks oder des Baugrunds infolge von Aufschwimmen
durch Wasserdruck oder andere vertikalen Einwirkungen nicht überschritten wird. Es ist nach-
zuweisen, dass der Bemessungswert der Kombination von destabilisierenden ständigen und
veränderlichen vertikalen Einwirkungen Vdst;d kleiner oder gleich der Summe des Bemessungs-
wertes der stabilisierenden ständigen vertikalen Einwirkungen (Gstb;d) und gegebenenfalls des
Bemessungswertes eines zusätzlichen Widerstands gegen Aufschwimmen (Rd) ist:
Vdst;d ≤ Gstb;d + Rd
Dabei ergibt sich die die destabilisierende, vertikale Einwirkung Vdst;d aus den ständigen Einwir-
kungen Gdst;d und den veränderlichen Einwirkungen Qdst;d.
In der DIN 1054, die die in Deutschland geltenden, ergänzenden Regelungen zum EC 7 bein-
haltet, ist jedoch festgelegt, dass zur Ermittlung der Bemessungswerte der Einwirkungen aus
Wasserdrücken sowohl die aus einem ständigen als auch die aus einem veränderlichen Was-
serstand resultierenden, charakteristischen Wasserdrücke mit den Teilsicherheitsbeiwerten für
ständige Einwirkungen zu multiplizieren sind. Außerdem sind nach DIN 1054 die Einwirkungen
bei der Ermittlung von Bemessungswerten aus charakteristischen Werten immer als einheitli-
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ches Ganzes zu behandeln. Wird also eine Einwirkung in Komponenten zerlegt, so sind diese
jeweils mit den gleichen Teilsicherheitsbeiwerten zu belegen.
Für den hier betrachteten Nachweis von Wehrsohlen gegen Aufschwimmen bedeutet dies:
· Die Bemessungswerte der Einwirkungen aus Wasserdrücke werden immer mit den Teil-
sicherheitsbeiwerten für ständige Einwirkungen ermittelt.
· Der Bemessungswert der destabilisierenden, ständigen Einwirkung Gstb;d ergibt sich aus
dem resultierenden Wasserdruck auf die Wehrsohle. D. h. zur Ermittlung des Bemes-
sungswertes der destabilisierenden, ständigen Einwirkung Gstb;d wird der charakteristi-
sche Wert des resultierenden Wasserdrucks (Differenz der auf die Unter- und Oberseite
der Wehrsohle wirkenden Wasserdrücke) mit dem Teilsicherheitsbeiwert für ständige
Einwirkungen multipliziert.
· Der in der ständigen Bemessungssituation anzusetzende charakteristische Wert des re-
sultierenden Wasserdrucks entspricht dabei der maximalen Wasserdruckdifferenz, die
bei Abflüssen bis zu einem 100-jährlichen Hochwasserabfluss auftreten kann.
Unter der Voraussetzung, dass nur destabilisierende Einwirkungen aus Wasserdruck Gdst;d und
stabilisierende Einwirkungen aus dem Gewicht der Wehrsohle Gstb;d berücksichtigt werden,
ergibt sich der Nachweis gegen Aufschwimmen zu:
Gdst;d ≤ Gstb;d
Für den Nachweis der im Revisionsfall trockengelegten Wehrsohle gegen Aufschwimmen in der
vorübergehenden Bemessungssituation ist der maximale Unterwasserstand festzulegen, ab
dem die Revision abgebrochen wird und die Wehrsohle geflutet werden muss. Dieser kann z B.
der Oberkante des Revisionsverschlusses oder der Höhe von Flutungsöffnungen entsprechen.
Das maximale Grundwasserpotenzial unterhalb der trockengelegten Wehrsohle kann zumeist
auf Höhe dieses für die Trockenlegung maximalen Unterwasserstands des Wehres angesetzt
werden.
3 Ermittlung des maßgebenden, resultierenden Wasserdrucks auf Wehrsohlen
Während es im Allg. relativ unproblematisch ist, das Gewicht der Wehrsohle zu bestimmen, ist
die Ermittlung des resultierenden, auf die Wehrsohle wirkenden, charakteristischen Wasser-
drucks zumeist mit einem wesentlich höheren Aufwand verbunden. Prinzipiell können dafür
selbstverständlich immer auf der sicheren Seite liegende Annahmen getroffen werden. So kann
angenommen werden, dass das Grundwasserpotenzial unterhalb der Wehrsohle bis auf Höhe
des Scheitelwasserstands der Hochwasserwelle im Gewässer ansteigt und auf dieser Höhe
zunächst auch verbleibt, während der Wasserstand im Unterwasser des Wehres nach Über-
schreiten des Hochwasserscheitels rasch bis z. B. auf Höhe des Mittelwasserstandes abfällt.
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Für diese auf der sicheren Seite liegenden Annahmen ergibt sich der resultierende, charakteris-
tische Wasserdruck aus der Differenz des auf Höhe des Scheitelwasserstand beim 100-
jährlichen Hochwasserabfluss angesetzten Grundwasserpotenzials unterhalb der Wehrschwelle
und des auf Höhe des Mittelwasserstands im Unterwasser des Wehres angesetzten Wasser-
stand oberhalb der Wehrschwelle.
Dies stellt jedoch zumeist eine unrealistisch hohe Wasserdruckbeanspruchung der Wehr-
schwelle dar. Wehrsohlen von Bestandsbauwerken sind auf derartig hohe Wasserdruckbean-
spruchungen zumeist auch nicht bemessen, so dass der Nachweis der Wehrsohle gegen Auf-
schwimmen in der ständigen Bemessungssituation für diesen auf der sicheren Seite liegenden
Grundwasserüberdruck nicht geführt werden kann. Um hier einen unnötigen Sanierungsauf-
wand zu vermeiden, muss der für den Nachweis gegen Aufschwimmen erforderliche, resultie-
rende, charakteristische Wasserdruck auf Grundlage geeigneter Grund- und Oberflächenwas-
serstandsmessungen ermittelt werden. Dazu sind automatisierte Messungen des Wasserstands
oberhalb der Wehrsohle und des Grundwasserpotentials unterhalb der Wehrsohle in einer aus-
reichenden Anzahl von Messstellen und in ausreichend kurzem Messintervall über einen mög-
lichst langen, Hochwasserereignisse umfassenden Zeitraum erforderlich.
Während Pegelmessungen im Oberwasser und im Unterwasser eines bestehenden Wehres
zumeist über einen entsprechend langen Zeitraum in einem ausreichend kurzem Zeitintervall
vorliegen, sind Messungen des Grundwasserpotenzials unterhalb der Wehrsohle oft nicht vor-
handen oder liegen zumindest nicht in ausreichender zeitlicher und örtlicher Auflösung vor. Wei-
terhin sind bei der Bestimmung der maßgebenden Grundwasserpotentiale immer die Bau-
grundverhältnisse und die räumlichen Grundwasserströmungsverhältnisse zu beachten. Dazu
muss die Baugrundschichtung unterhalb der Wehrsohle hydrogeologisch ausreichend erkundet
sein, um die Grundwasserströmungsverhältnisse unter Berücksichtigung der Durchlässigkeit
der einzelnen Boden- und Felsschichten und von in den Untergrund reichenden Bauteilen, die
die geohydraulischen Verhältnisse beeinflussen (z. B. Sickerwegverlängerungen durch Spund-
wände), beschreiben zu können.
Eine Beurteilung der Grundwasserströmungsverhältnisse kann zunächst auf Grundlage von
Grundwassermessstellen erfolgen, die im Uferbereich seitlich neben der Wehranlage sowohl im
Oberwasser- als auch im Unterwasserbereich angeordnet sind und unterhalb der Unterkante
der Wehrsohle im relevanten Grundwasserleiter verfiltert sind. Dabei ist auf Grundlage der In-
formationen zum Baugrund und zu den die geohydraulischen Verhältnisse beeinflussenden
baulichen Maßnahmen zu beurteilen, inwieweit die in den Messstellen seitlich des Wehrs ge-
messenen Grundwasserpotenziale repräsentativ für diejenigen unter den Wehrsohlen der ein-
zelnen Wehrfelder sind.
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Bei der Instandsetzung von Wehranlagen ist zumeist die Untersuchung der Betonqualität der
Wehrpfeiler erforderlich. Dazu werden häufig vertikale Kernbohrungen von der Pfeileroberfläche
aus durchgeführt. Durch Verlängerung dieser Bohrungen bis in den unterhalb der Pfeilersohle
anstehenden Baugrund lassen sich diese oft zu geeigneten Grundwassermessstellen aus-
bauen. Da diese unmittelbar neben den Wehrfeldern angeordnet sind, können die Grundwas-
serverhältnisse unterhalb der Wehrsohlen durch die hier gemessenen Grundwasserpotenziale
meist gut beurteilt werden. Dabei sollte eine ausreichende, redundante Anordnung der Mess-
stellen sowohl an der Oberwasserseite als auch an der Unterwasserseite der Pfeiler erfolgen.
In jedem Fall ist es notwendig die Grundwassermessstellen mit automatisierten Datenerfas-
sungssystemen auszustatten, um bei Hochwasser eine ausreichende Auflösung der Messwerte
zu erzielen. Dabei sollte das Messintervall an das der Pegelmessung im Oberflächengewässer
angepasst werden, um möglichst genaue Wasserstandsdifferenzen ermitteln zu können. Au-
ßerdem ist es erforderlich die Beobachtung der Grundwasserstände über einen möglichst lan-
gen Zeitraum, der auch relevante Hochwasserereignisse umfassen sollte, durchzuführen. Des-
halb müssen die Grundwassermessstellen bei geplanten Instandsetzungen möglichst frühzeitig
hergestellt und mit entsprechender Messtechnik ausgestattet werden. Die Auslesung und Aus-
wertung der Messdaten sollte mindestens halbjährlich erfolgen. Dabei sollte jeweils auch eine
händische Kontrollmessung der Grundwasserstände in den Messstellen durchgeführt werden.
Auch bei relativ frühzeitiger Anordnung einer ausreichenden Anzahl von Grundwassermessstel-
len mit geeigneter Datenerfassung ist jedoch davon auszugehen, dass oft keine ausreichende
Datengrundlage für eine Extremwertanalyse vorliegt. In diesem Fall muss der maximale resul-
tierende, charakteristische Wasserdruck auf die Wehrsohle für die bis zu einem 100-jährlichen
Hochwasserabfluss zu betrachtenden Verhältnisse aus den Messdaten durch eine auf der si-
cheren Seite liegende Extrapolation festgelegt werden. Die Datengrundlage hat deshalb einen
entscheidenden Einfluss auf die Qualität des für den Nachweis gegen Aufschwimmen festzule-
genden charakteristischen Wertes des auf die Wehrsohle wirkenden Grundwasserüberdrucks.
Weiterhin besteht auch die Möglichkeit, die Porenwasserdrücke unter einer Wehrsohle unmit-
telbar durch Einbau von Druckaufnehmern in durch die Wehrsohle durchgeführten Bohrungen
zu messen. Dies wurde von der BAW bereits in Wehrsohlen von mehreren Wehranlagen
durchgeführt. Die Messungen dienten dabei als Grundlage für den Nachweis gegen Auf-
schwimmen der trockengelegten Wehrsohlen für geplante Revisionszustände bzw. zur Festle-
gung maximal zulässiger Wasserstände im Unterwasser der Wehre. Dabei wurden die Messein-
richtungen nach relativ kurzer Messdauer wieder ausgebaut, da eine langfristige Messung für
die hier vorliegenden Fragestellungen nicht erforderlich war. In die Messstellen wurden Syste-
me, jeweils bestehend aus einem Packer in Verbindung mit einem Druckaufnehmer (Bild 1,
links), zur kontinuierlichen Messung des Wasserdrucks in die durch die Betonsohle bis in den
darunter anstehenden Baugrund durchgeführten Bohrungen eingebaut. Durch den Einbau des
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Packers in der Betonsohle des Wehres wurde die Bohrung druckdicht verschlossen. Das Kabel
des Druckaufnehmers wurde ebenfalls druckdicht durch den Packer geführt. Dadurch konnte
das Messsystem auf relativ einfache Weise in die Bohrungen ein und wieder ausgebaut wer-
den. Grundlage des Messsystems ist ein mechanischer Packer, durch den das Kabel des
Druckaufnehmers hindurchgeführt und mittels Kunstharz dicht mit dem Packer vergossen wur-
de. Der Einbau der Packer erfolgte durch Taucher, wobei die Abdichtung der Packer in der
Messstelle durch Drehen der Spannknebel erfolgte. Das Foto im rechten Teil von Bild 1 zeigt
das verwendete Messsystem vor dem Einbau. In Laursen und Odenwald (2010) sind beispiel-
haft die durchgeführten Maßnahmen und Messungen detailliert beschrieben.
Bild 1: Systemschnitt des Grundwassermesssystems für den Einbau in Wehrsohlen (links),
Messsystem vor dem Einbau in die Wehrsohle (rechts)
4 Maßnahmen zur Auftriebssicherung von Wehrsohlen
Kann die Sicherheit gegen Aufschwimmen der Wehrsohle für den auf Grundlage der Messun-
gen festgelegten charakteristischen Grundwasserüberdruck nicht nachgewiesen werden, sind
geeignete Maßnahmen zur Auftriebssicherung erforderlich. Prinzipiell kann die Auftriebssiche-
rung durch Verankerung der Wehrsohle im Baugrund erfolgen. Bei älteren Wehranlagen beste-
hen die Wehrsohlen jedoch oft aus unbewehrtem bzw. schwach bewehrtem Beton mit teilweise
geringer Betonqualität. Bei diesen Bauteilen ist eine nachträgliche Verankerung nicht oder nur
mit großem Aufwand möglich.
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Es ist davon auszugehen, dass bei Ermittlung des maßgebenden Grundwasserüberdrucks auf
Grundlage geeigneter Messungen der Nachweis der Wehrsohle gegen Aufschwimmen in der
ständigen Bemessungssituation für die meisten bestehenden Wehranlagen geführt werden
kann. In vielen Fällen ergibt sich jedoch ein Defizit bei der Sicherheit gegen Aufschwimmen für
die im Revisionsfall trockengelegte Wehrsohle. Hier kann der Einbau von Druckentlastungs-
brunnen in der Wehrsohle eine geeignete Maßnahme zur Auftriebssicherung bei Trockenlegung
darstellen. Dabei sollten die Druckentlastungsöffnungen in der Wehrsohle im Betriebszustand
verschlossen werden und nur für den Revisionsfall vor der Trockenlegung durch Taucher geöff-
net werden. Die ausreichende Grundwasserdruckentlastung ist dazu im Allg. durch eine geeig-
nete analytische oder numerische Grundwasserströmungsberechnung nachzuweisen.
In Anlehnung an die Regelungen, die für die Kammersohlen der Neckarschleusen getroffen
wurden, kann jedoch in Abstimmung mit der BAW auf den Nachweis gegen Aufschwimmen der
trocken gelegten Wehrsohle verzichtet werden, wenn:
– sich die Wehrsohle in einem geringdurchlässigen Baugrund aus nicht verwitterungsanfäl-
ligem Fels befindet, der keine ausgeprägten Störungszonen oder Hohlräume aufweist,
(Gebirgsdurchlässigkeit k < 10-6 m/s),
– eine Grundwasserdruckentlastung unter der Wehrsohle bei Trockenlegung durch Entlas-
tungbrunnen in der Wehrsohle erfolgt,
– sich bei bisherigen Trockenlegungen zu Revisionszwecken keine Auffälligkeiten gezeigt
haben und
– für die Zeit der Trockenlegung ein geeignetes Monitoring und ein geeignetes Havariekon-
zept vorhanden sind.
Dabei wird davon ausgegangen, dass
– zur Druckentlastung maximal eine geringfügige Hebung der Wehrsohle erforderlich ist, so
dass ein Zufluss zu den Entlastungsbrunnen innerhalb dieses minimalen Spaltes erfolgen
kann,
– der Zufluss aufgrund der geringen Durchlässigkeit des Untergrunds gering ist und
– aufgrund des nicht verwitterungsanfälligen Fels kein Materialtransport stattfindet.
Diese Voraussetzungen liegen zumeist bei einem Baugrund aus einem nur mäßig geklüfteten
Fels mit geringer Gebirgsdurchlässigkeit und geringer Verwitterungsanfälligkeit vor.
Sind die maßgebenden, wasserführenden Trennflächen des Fels in ausreichendem Maß verti-
kal ausgerichtet, so dass bei Entlastung eine Strömung bis unter die Kammersohle erfolgen
kann, sind geringfügig in den Fels reichende Entlastungsbrunnen ausreichend. Bei horizontaler
Ausrichtung der wasserführenden Trennflächen sind die Brunnen so weit in den Fels unter der
Wehrsohle zu führen, dass eine Druckentlastung bis in ausreichende Tiefe für den Nachweis
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gegen Aufschwimmen erfolgt. Dabei ist auf der sicheren Seite liegend anzunehmen, dass unter
der Unterkante der Entlastungsbrunnen der Grundwasserdruck durch die Entlastungsbrunnen
nicht reduziert wird. Die Grundwasserbrunnen sind in Abhängigkeit von der Gebirgsdurchläs-
sigkeit des Fels und der Potenzialdifferenz so zu dimensionieren, dass durch den Grundwasser-
fluss innerhalb der Brunnen kein relevanter Potenzialabbau stattfindet.
Der Nachweis kann jedoch nicht entfallen, wenn:
– sich die Kammersohle innerhalb eines Baugrunds (ggf. auch nur bereichsweise) aus Lo-
ckergestein oder aus stark geklüftetem (ggf. kavernösem) oder verwitterungsanfälligem
Fels befindet oder
– wenn der Baugrund unterhalb der Kammersohle geschichtet ist.
In letztem Fall ist Auftriebssicherheit geringdurchlässiger Schichten unterhalb der Baugruben-
sohle unter Berücksichtigung des Grundwasserpotenzials in ggf. darunter anstehenden, durch-
lässigen Schichten nachzuweisen.
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Überwachung und Steuerung der Sohlwasserdrücke bei einer
Sielfeld-Trockenlegung des Eidersperrwerks
Thomas Nuber & Gerd Siebenborn, Bundesanstalt für Wasserbau, Hamburg
Marco Bardenhagen, Wasser- und Schifffahrtsamt Tönning
1 Einleitung
Das Eidersperrwerk ist das größte deutsche Küstenschutzbauwerk und befindet sich an der
Westküste Schleswig-Holsteins an der Mündung der Eider in die Nordsee. Mit einer Bauzeit von
insgesamt sieben Jahren wurde es im Jahr 1973 fertiggestellt. Durch den Bau des Eidersperr-
werkes konnte die Deichlinie im Mündungsbereich der Eider von ca. 60 km auf 4,8 km verkürzt
werden (Bild 1) und ist daher für den Küstenschutz des Landes Schleswig-Holstein von überge-
ordneter Bedeutung.
Bild 1: Luftaufnahme des Eidersperrwerks (Quelle: WSA Tönning)
Das Eidersperrwerk besteht aus insgesamt 5 Sielfeldern, die in den Jahren 2014 bis 2018  für
Sanierungsarbeiten über mehrere Monate sukzessive trockengelegt werden müssen. Für den
trockengelegten Zustand kann die Auftriebssicherheit  der vorhandenen Sielfeldsohle, die aus
einer 0,8 m dicken rückverankerten Stahlbetonplatte besteht, nur bei bestimmten Sohlwasser-
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drücken nachgewiesen werden. Die ersten Sanierungsarbeiten wurden 2014 am südlich liegen-
den Sielfeld 1 ausgeführt.
Vor diesem Hintergrund wurde ein Monitoringsystem konzipiert und installiert. Ziel war es konti-
nuierlich die Sohlwasserdrücke, den Sielwasserstand und die Lage der Sohlplatte überwachen
zu können.  Über eine Weboberfläche wurden die Messergebenisse visualisiert und somit orts-
unabhängig den Projektbeteiligten zugänglich gemacht. Um bei einer Überschreitung der zuläs-
sigen Sohlwasserdrücke neben einer kontrollierten Flutung des Sielfelds eine weitere Option zu
haben, wurde ein Druckentlastungssystem installiert, mit dem es möglich war, die Sohlwasser-
drücke „passiv“ - d. h. ohne den Betrieb von Pumpen – zu entlasten. So  konnte über den ge-
samten Zeitraum der Sanierungsmaßnahme ein sicheres Arbeiten in einem trockenen Sielfeld
gewährleistet werden.
2 Bauwerk und Baugrund
Das Sperrwerk liegt im tidebeeinflussten Eiderästuar und stellt den Übergang zwischen der Au-
ßen- und der Binneneider dar. An der Außeneider liegt bei einem mittleren Tidehochwasser
(MThw) von NN +1,56 und einem mittleren Tideniedrigwasser (MTnw) von NN-1,45 m ein mitt-
lerer Tidehub von ca. 3,0 m vor.
Bild 2: Längsschnitt durch das Sielfeld 1 und den Baugrund
Das Eidersperrwerk hat eine Länge von ca. 240 m und besteht aus insgesamt fünf Sielfeldern
mit einer jeweiligen lichten Durchflussweite von 40 m und eine Breite von ca. 35 m, die durch
Pfeiler begrenzt und durch einen Wehrträger überbrückt werden (Bild 2). Über jeweils zwei
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stählerne Segmenttore, die parallel zu den Wehrträgern  an den jeweiligen Enden der Sohlplat-
ten angeordnet sind, können die Sielfelder unabhängig voneinander verschlossen werden.
Die Sielfeldsohlen bestehen aus rückverankerten  0,8 m starken Stahlbetonplatten. Die Ober-
kante der Sielfeldsohle liegt bei NN -4,6 m. Unter den Betonplatten steht eine ca. 5 m mächtige
Sandschicht an, die wiederum von einer ca. 5 m mächtigen Kleischicht unterlagert wird. Die
Sielfeldsohlen sind jeweils mit umlaufenden Spundwänden eingefasst, die in die Kleischicht
einbinden, so dass die Sandschicht sowohl horizontal als auch vertikal von einer hydraulischen
Barriere eingegrenzt ist.  Die Auftriebssicherheit der Sielfeldsohle ist bis zu einem Grundwas-
serpotenzial von NN +1,3 m nachgewiesen.
2 Monitoringsystem
2.1  Konzept
Vor dem Hintergrund der Auftriebssicherheit ist es erforderlich, die Sohlwasserdrücke während
der Trockenlegung kontinuierlich zu überwachen. Um die Messwerte hinsichtlich der übrigen
hydraulischen Randbedingungen einordnen zu können, werden zudem der Wasserstand des
Sielfelds sowie die Wasserstände der Außen- und Binneneider miterfasst. Weiter gilt es, die
Auswirkungen auf die Sielfeldsohle in Form von Setzungs- bzw. Hebungsmessungen zu über-
wachen. Teil des Monitoringsystems sind auch Alarm- und Meldelinien, die bei einer Über-
schreitung der zulässigen Sohlwasserdrücke aktiviert werden.
Da ein Fluten des Sielfelds aufgrund der durchgeführten Sanierungsmaßnahmen  im Sielfeld
vermieden werden muss, wurde als mögliche Steuerung der Sohlwasserdrücke ein Druckent-
lastungssystem konzipiert, dass passiv eine Entlastung der Sohlwasserdrücke herbeiführen
kann. Das Konzept des Druckentlastungssystems beruht auf den vorliegenden geohydrauli-
schen Bedingungen. Aufgrund der artesischen Grundwasserverhältnisse, die bei einem tro-
ckengelegten Sielfeld vorliegen, ist zum einen eine passive Grundwasserförderung möglich.
Zum anderen ist für eine Druckentlastung die Entnahme eines relativen geringen Wasservolu-
mens erforderlich. Der zu entwässernde Bodenkörper ist aufgrund der Kleischicht und der
Spundwände begrenzt. Weiter liegt ein geringer spezifischer Speicherkoeffizient vor (nach DIN
4049-3: Verhältnis zwischen Grundwasserentnahme und Absenkung des Grundwasserpotenzi-
als innerhalb eines Einheitvolumens), da sich dieser bei gespannten Verhältnissen ausschließ-
lich aus den sehr geringen Kompressibilitäten des Wassers und des anstehenden Bodens
ergibt (Jacob, 1940; DeWiest, 1966).
Auf Grundlage dieser Anforderungen wurde für die Trockenlegung des Sielfeld 1 folgendes
Konzept umgesetzt:
- Einbau von insgesamt vier Druckaufnehmern für die Sohlwasserdrücke in den jeweiligen
Ecken des Sielfelds (SWD 01 - 04)
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- Messung des Sielwasserstands innerhalb des Sielfelds mit Druckaufnehmer (SP)
- Einrichtung eines passiven Druckentlastungssystem über zwei sog. Druckentlastungs-
packer (DEP 01 und 02)
- Messung der Hebungen bzw. Setzungen der Sielfeldsohle über Extensometer (EXT 01
und 02) die im Sielfeld angebracht sind. Als Widerlager wurden Punkte am Wehrträger
gewählt
- Aufbau einer Wetterstation zur Erfassung der Wetterdaten
- Messung der Wasserstände Außen- und Binneneider (AP und BP)
Um die Tidezyklik zu erfassen, wird ein Messintervall von 5 Minuten gewählt. Die Steuerung der
Messanlage, der Druckentlastungspacker sowie die Datenspeicherung erfolgt über ein MCC-
System (Measurement Communication Control) der Fa. Glötzl - Baumesstechnik. Die erfassten
Daten werden auf einen Datenserver abgelegt und über eine Weboberfläche in Form von frei
definierbaren Auswertedarstellungen (z.B. Ganglinien) jedem Projektbeteiligten unmittelbar zu-
gänglich gemacht. Zudem sind Meldeketten programmiert, die im Falle einer Überschreitung
der zulässigen Sohlwasserdrücke aktiviert werden. Die entsprechenden Personen werden dann
unmittelbar über SMS bzw. per Email benachrichtigt. Die Steuerung der Druckentlastungspa-
cker erfolgt ebenfalls über einen Internetzugriff. Zudem ist es aber auch möglich diese manuell
zu aktivieren. Bild 3 fasst die einzelnen Komponenten der Messanlage sowie deren Anordnung
im Sielfeld zusammen.
Bild 3: Anordnung der Messanlage; Draufsicht Sielfeld
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2.2 Packersysteme
Um die Sohlwasserdrücke unterhalb der Sohlplatte messen zu können, ist zunächst die Siel-
feldsohle unter Wasserauflast und Tauchereinsatz zu durchbohren, um anschließend die
Druckaufnehmer, die in ein Packersystem integriert sind, einzubauen. Das System besteht aus
einem sog. Bohrlochpacker, der direkt in das Bohrloch eingesetzt wird, und einem zweiten klei-
neren Messpacker, der den Druckaufnehmer beinhaltet und in den Bohrlochpacker eingeführt
wird.
Der Bohrlochpacker hat an seinem unteren Ende eine abschraubbare Spitze, in die 4 Filterstei-
ne eingelassen sind. Im Inneren des Rohres befindet sich ein Arretierungsstift, der für die Fixie-
rung des zweiten kleineren Messpackers notwendig ist (Bild 4). Nach dem Einsetzen des Bohr-
lochpackers wird mit einem Spannschlüssel über eine Spannmutter das Stützrohr auf eine
Druckplatte gedrückt und das  darunterliegende  Packergummi  an die Bohrlochwand ange-
presst. Eine vollständige Abdichtung wird somit gewährleistet. Nach dem Einbau des Bohrloch-
packers wird der Messpacker, in den der Druckaufnehmer integriert ist, mit einem Spezialge-
stänge eingesetzt.
Bild 4: Packersystem: Schnitt durch den Bohrlochpacker (links), Druckaufnehmer im klei-
nen Packer, eingebaut im Bohrlochpacker (rechts)
Die Druckentlastungspacker sind modifizierte Bohrlochpacker, die zusätzlich zwischen Spitze
und Packergummi mit einem 20 cm langen Filterrohr versehen worden sind (Bild 5, links). Da
die Sandschicht aus Fein- und Mittelsanden ausgebildet ist, wurden entsprechende Schlitzwei-
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ten von 0,2 mm gewählt, um beim Betrieb der Druckentlastung den Materialaustrag zu vermei-
den. Während der Trockenlegung sind die Druckentlastungspacker mit einem Ventilkopf ausge-
stattet, über den es möglich war die Steuerung über die Messanlage (MCC) zu realisieren (Bild
5, rechts)
Bild 5: Druckentlastungspacker (links), geöffnetes Ventil während der Betriebsphase
(rechts)
2.3 Einbau, Betrieb und Wiederausbau
Der zeitliche Ablauf vom Einbau bis zum Wiederausbau der Packersysteme ist in Bild 6 sche-
matisch dargestellt.
Die erforderliche Bohrung durch die 0,8 m dicken Stahlbetonplatte erfolgt mit einem Einfach-
kernrohr (D=116 mm) mittels eines hydraulisch betriebenen Unterwasserbohrgerätes, das auf
der Sohle verankert und von den Tauchern des Wasser- und Schifffahrtsamts Brunsbüttel be-
dient wurde (Schritt 1 - 2). Das Durchbohren der Sohlplatte erfolgte unter Wasserauflast, so
dass ein Materialaustrag aus der anstehenden Sandschicht vermieden wird.
Nach Abschluss einer Bohrung wird unmittelbar folgend der Bohrloch- bzw. Druckentlastungs-
packer in das Bohrloch eingesetzt (Schritt 3). Anschließend wird von der Arbeitspontonebene,
wie in Abschnitt 2.2. beschrieben, der Messpacker in die Bohrlochpacker eingestellt und ver-
spannt (Schritt 4 und 5). Unmittelbar nach dem Verspannen eines Messpackers wurde bei ge-
fülltem Sielfeld mit der Messung begonnen (Schritt 6). Nach Einbau und der Inbetriebnahme
des Monitoringsystems wird das Sielfeld 1 für mehrere Monate trockengelegt (Schritt 7).
Nach Abschluss der Sanierungsarbeiten erfolgt unter Wasserauflast der Rückbau der Packer-
systeme sowie der restlichen Komponenten der Messanlage (Schritt 8). Unmittelbar nach dem
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Überwachung und Steuerung der Sohlwasserdrücke bei einer Sielfeld-Trockenlegung des Eidersperrwerks 69
Ausbau eines Packersystems wurde in das jeweilige Bohrloch ein Verschlusspacker eingebaut
und mit Spezialbeton vergossen.
Bild 6: Zeitlicher Ablauf des Einbaus, Betrieb und des Ausbaus der Messanlage
3 Messergebnisse
Im nachfolgenden Abschnitt werden ausschließlich die Messergebnisse der Sohlwasserdruck-
messungen beschrieben, da diese hinsichtlich der Auftriebssicherheit im Mittelpunkt des Moni-
toringsystems stehen.
Über den gesamten Beobachtungszeitraum zeichnete sich das Messsystem als äußerst stabil
aus. Es erfolgte eine über den gesamten Zeitraum kontinuierliche und lückenlose sowie plausib-
le Messung.
3.1 Sohlwasserdrücke
Grundsätzlich kann festgestellt werden, dass alle 4 Druckaufnehmer nahezu die gleichen Sohl-
wasserdrücke aufweisen. Der Verlauf der Sohlwasserdruckmessungen über den gesamten Be-
trachtungszeitraum ist in Bild 7 exemplarisch für den Druckaufnehmer SWD 02 dargestellt. Die
Darstellung beinhaltet sämtliche Messwerte der Sohlwasserdrücke – umgerechnet in Grund-
wasserpotenziale – wie auch die für jeden Tidezyklus nach Godin (1991) gemittelten Messwer-
te.
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Anhand der Ganglinien lassen sich die vier Phasen vor der Trockenlegung (Vorphase),  Lenzen
des Sielfelds (Trockenlegungsphase), die eigentliche Sanierungsphase einschließlich zweier
Inbetriebnahmen des Druckentlastungssystems sowie dem nachfolgenden Wiederanstieg sowie
die Wiederbefüllung des Sielfelds (Flutungsphase) unterscheiden.
Bild 7: Ganglinie SWD 02
Über den gesamten Betrachtungszeitraum bilden die Verläufe der Sohlwasserdrücke gedämpft
die Tidedynamik der Außen- und Binneneider ab. Für jeden Tidezyklus wurde der Tidequotient
h/h0, d. h. dem Quotient aus gemessenem Tidehub im Grundwasser und Tidehub der Eider
berechnet. Für die Vorphase wurde dabei ein Tidequotient von 0,3 bestimmt. Während der Sa-
nierungsphase zeigte sich mit einem Tidequotienten von 0,1 eine höhere Dämpfung.
Dieser Unterschied ist darauf zurückzuführen, dass im trockengelegten Zustand der Einfluss
der - bei einem gefüllten Sielfeld vorhandenen - Wasserauflast auf die Sohlwasserdrücke fehlt.
Bei einem gefluteten Sielfeld stehen die ebenfalls tidebeeinflussten Sohlwasserdrücke im
Gleichgewicht mit den Porenwasserdrücken, die sich aus der Wasserauflast innerhalb des Siel-
felds ergeben und den Wasserdrücken, die durch die hydraulisch wirksame Anbindung mit Au-
ßen- und Binneneider resultieren. Vor diesem Hintergrund ist auch der zu beobachtende Abfall
der Grundwasserpotenziale um 0,6 m während des Lenzens des Sielfelds zu sehen. Entspre-
chend der elastischen Eigenschaften der Bodenmatrix und des Grundwassers ergibt sich durch
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die Verringerung der Wasserauflast eine Reduzierung der effektiven Spannungen wie auch der
daraus resultierenden Porenwasserdrücke.
Für die Sanierungsphase entsprechen die Sohlwasserdrücke zu jedem Zeitpunkt den Grund-
wasserpotenzialen weit unterhalb von NN +1,3 m, so dass während der Sanierung die Auf-
triebssicherheit ständig gegeben war. Am auffälligsten für die Sanierungsphase ist der zweima-
lige Abfall des Grundwasserpotenzials, der durch den Betrieb des Druckentlastungssystems
verursacht wird, sowie der anschließende Wiederanstieg der Sohlwasserdrücke. Zu Beginn der
Sanierungsphase wurden zunächst die Druckentlastungspacker für einen Probebetrieb 45 Mi-
nuten geöffnet, was zu einem Abfall der Grundwasserpotenziale um insgesamt 2 m führte. Mit
Hilfe der Druckentlastungspacker konnte innerhalb sehr kurzer Zeit eine deutliche Absenkung
der Sohlwasserdrücke bewirkt werden, so dass die Eignung des Druckentlastungssystems als
Sicherungsmaßnahme nachgewiesen war. Durch den Abfall des Sohlwasserdrucks respektive
Grundwasserpotenzials wird ein – wenn auch sehr geringer – Zustrom durch die im liegenden
anstehende Kleischicht induziert. Dies führt zu einem Wiederanstieg, der auf einen mittleren
„stationären“ Grundwasserstand zustrebt, der in Höhe des mittleren Wasserstands der Eider
liegt. Dieser Wiederanstieg dauerte mehrere Wochen an, so dass auf eine wirksame hydrauli-
sche Barrierewirkung durch die Kleischicht und die vorhandene Spundwand geschlossen wer-
den kann.
Nach Abschluss der Sanierungsarbeiten wurde das Sielfeld 1 bei geschlossenen Sieltoren in-
nerhalb weniger Stunden geflutet. Aufgrund der dadurch aufgebrachten Wasserauflast kam es
hier zu einem gleichzeitigen Anstieg der Sohlwasserdrücke um 1,5 m. Deshalb wurde vor dem
Ausbau der Packersysteme zunächst ein Druckentlastungspacker geöffnet, um einen Potenzi-
alausgleich zu bewirken, so dass die Gefahr eines Materialaustrags durch die Bohrlöcher wäh-
rend des Packerausbaus minimiert werden konnte. Auch in diesem Zusammenhang zeigte sich,
dass die Steuerungsmöglichkeit der Sohlwasserdrücke  durch das eingebaute Druckentlas-
tungssystem für einen sicheren Ablauf der Sanierungsmaßnahme erforderlich war.
4 Schlussfolgerungen und Ausblick
Durch den Betrieb des hier vorgestellten Monitoringsystems war eine - hinsichtlich des Auftriebs
der Sielfeldsohle - nachweislich sichere Trockenlegung des Sielfelds über einen Zeitraum von 7
Monaten möglich. Während der Sanierungsmaßnahme lagen die Sohlwasserdrücke weit unter-
halb der zulässigen Werte, so dass ein geregelter Sanierungsablauf gewährleistet werden
konnte. Das Monitoringsystem lief über den gesamten Zeitraum stabil und über die zeitnahe
Darstellung der Messergebnisse über eine Weboberfläche waren diese jederzeit für die Pro-
jektbeteiligten abrufbar.
Zudem konnte die Wirksamkeit des Druckentlastungssystems nachgewiesen werden, so dass
auch bei hohen Sohlwasserdrücken, die sich bei ungünstigen Außenwasserständen hätten ein-
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stellen können, eine Sicherheitsflutung des Sielfelds hätte vermieden werden können. Weiter
konnte nach der abschließenden Flutung des Sielfelds eine Entlastung der Sohlwasserdrücke
durch das Druckentlastungssystem erfolgen, so dass ein unkontrollierter Materialaustrag wäh-
rend des Ausbaus der Packersysteme vermieden werden konnte. Das eingebaute Druckentlas-
tungssystem ist daher hinsichtlich eines gesicherten Sanierungsablaufs für zukünftige Trocken-
legungen zu empfehlen.
Die Wirksamkeit der Druckentlastung ist auf die vorhandenen geohydraulischen Verhältnisse
zurückzuführen. Da sich die Grundwasserverhältnisse und Wirkungszusammenhänge grund-
sätzlich auf die Sielfelder 2 bis 5 übertragen lassen,  wird das hier bewährte Konzept auch bei
den Trockenlegungen der Sielfelder 2 bis 5 umgesetzt. Hierbei ist es erforderlich die Wirksam-
keit der Druckentlastung durch Absenkversuche erneut nachzuweisen, da andere  geohydrauli-
sche Randbedingungen vorliegen können.
Während der Trockenlegungen der Sielfelder 2 bis 5 sind durchaus höhere Grundwasserpoten-
ziale bei Tidehochwasser möglich, da die Ausbildung der Kleischicht wie auch der Zustand der
Spundwände maßgeblich die Tidedämpfung und somit die Sohlwasserdrücke bei Tidehoch-
wasser beeinflussen. Da jedoch die Kleischicht in Ihrer Mächtigkeit und in ihrer Ausbildung vari-
iert, könnten bei entsprechend hohen Außenwasserständen Sohlwasserdrücke resultieren, bei
denen die Auftriebssicherheit der Sielfeldsohle nicht nachgewiesen ist. Auch unter diesem As-
pekt ist das hier vorgestellte Konzept bei den nachfolgenden Trockenlegungen erforderlich.
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100 Jahre alte Schleusen werden ersetzt:
„Das Projekt Neue Schleusen DEK-Nord“
Birgit Maßmann, Wasserstraßen-Neubauamt Datteln
1 Die Dortmund-Ems-Kanal-Nordstrecke
Eine der bedeutendsten künstlichen Wasserstraßen in Deutschland ist der Dortmund-Ems-
Kanal (DEK). Er verbindet über den Rhein-Herne-Kanal (RHK) und den Wesel-Datteln-Kanal
(WDK) das Ruhrgebiet mit den Seehäfen Emden, Bremen und Hamburg. Bei Bergeshövede
liegt der Anschluss an den Mittellandkanal (MLK), welcher die Verbindung zu den Industrieregi-
onen in Mittel- und Ostdeutschland herstellt (Bild 1). Der südliche Teil des DEK kann von Dat-
teln bis Bergeshövede bereits seit Juli 2007 vom Großmotorgüterschiff (GMS) mit 2,50 m Abla-
detiefe befahren werden.
Auch die DEK-Nordstrecke von Bergeshövede bis Papenburg soll zukünftig für die größeren
Schiffsklassen befahrbar werden. Auf der Nordstrecke des DEK sind zurzeit von Bergeshövede
bis Gleesen Schiffe mit Abmessungen bis zu 100 m Länge und 9,65 m Breite, bei einer maxi-
malen Abladetiefe von 2,70 m zugelassen. Die transportierte Gütermenge betrug in den ver-
gangenen Jahren im Mittel rd. 4,5 Mio. Tonnen. Hinzu kommen in den Sommermonaten viele
Sportboote. Bis zum Jahr 2025 ist auf diesem Abschnitt des DEK-Nord ein Transport von rd. 6
Mio. Gütertonnen prognostiziert. Ziel ist es, die Bedeutung der DEK-Nordstrecke für das deut-
sche Wasserstraßensystem sicherzustellen und auszuweiten, damit Investitionen wie der Euro-
hafen Emsland, die Hafenerweiterung in Spelle oder das Güterverteilzentrum und die Raffinerie
in Lingen voll zum Tragen kommen können.
Dafür hat die zuständige Wasser- und Schifffahrtsverwaltung (WSV) ein Gesamtkonzept erar-
beitet, das alle Voraussetzungen schafft, um künftig die DEK-Nordstrecke immer dann an den
Schiffsverkehr und das Schiffsgrößen-Wachstum anzupassen, wenn weiterer Bedarf entsteht.
Hierzu gehören Maßnahmen an den Strecken, Grundinstandsetzungen an Schleusen sowie
Brückenhebungen.
2 Das Projekt Neue Schleusen DEK-Nord
Ein wesentlicher Baustein ist jedoch das Projekt Neue Schleusen DEK-Nord, d. h. der Neubau
von Schleusen, die noch nicht über zukunftsorientierte Abmessungen verfügen und deren Le-
bensdauer nach rd. 100 Jahren abgelaufen ist – konkret der Neubau der Schleusen Bevergern,
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Rodde, Venhaus, Hesselte und Gleesen. Die ebenfalls in diesem Streckenabschnitt liegende
Schleuse Altenrheine wurde bereits 1974 mit zukunftsorientierten Abmessungen erneuert.
Diese sechs Kanalstufen in diesem südlichen
Abschnitt der Nordstrecke werden auch als
„Schleusentreppe Rheine“ bezeichnet (Bild 2).
Aufgrund des hohen Betriebsalters und des
schlechten baulichen Zustandes besteht der
dringende Bedarf, die o.g. fünf Schleusen durch
neue Bauwerke zu ersetzen. Der Ausfall einer
Schleuse würde eine dauerhafte Unterbrechung
der Nordstrecke bedeuten, da keine zweiten
Schleusen mit ausreichenden Abmessungen
mehr zur Verfügung stehen. Mit Bild 3 wird ein
Überblick über die Örtlichkeit in Gleesen gege-
ben.
Die Schleusen werden in einem zukunftsorien-
tierten, einheitlichen Standard von 140 m Kam-
merlänge und 12,50 m Kammerbreite gebaut.
Ihre Vorhäfen müssen mit bautechnisch hohem
Aufwand angepasst werden.
Gemeinsam mit der Region als starker Partner
konnte die WSV – vertreten durch das Wasser-
straßen-Neubauamt (WNA) Datteln – das Pro-
jekt ohne zeitlichen Aufschub zum 01.01.2008
starten. Hierzu wurde im Jahr 2007 ein Vertrag
zwischen Bund, Land Niedersachsen, Landkrei-
sen, Städten und Gemeinden sowie der regio-
nalen Wirtschaft geschlossen, welcher eine
Beteiligung der Region an den Personalkosten
regelt. Über einen projektbegleitenden Steue-
rungsausschuss wird eine kontinuierliche und
umfassende Information der Region zum Pro-
jektablauf sichergestellt.
Bild 1: Dortmund-Ems-Kanal
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Bild 2: Schleusentreppe Rheine
Bild 3: Luftbildaufnahme vorhandene Schleusenanlage Gleesen
Für die Projektumsetzung wurde eigens dafür beim WNA Datteln eine Projektgruppe mit einer
Sollstärke von 16 Personen (Region und WSV) eingerichtet.
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Der Bund hat die Maßnahmen bereits im April 2007 in den „Investitionsrahmenplan bis 2010 für
die Verkehrsinfrastruktur des Bundes (IRP)“ aufgenommen, da diese einen dringend notwendi-
gen Beitrag zur Substanzerhaltung leisten und gleichzeitig der Verbesserung der Gesamtwirt-
schaftlichkeit durch größerer Fahrzeugeinheiten und damit einhergehender rationellerer Ver-
kehrsabläufe dienen.
3 Teilmaßnahmen an den Schleusenstandorten
An jedem Schleusenstandort fallen folgende Teilmaßnahmen an:
· Schleusenbau
· Bau einer Schleusenbrücke
· Anpassung der Vorhäfen und Liegestellen
· Bau einer Freiwasserleitung mit Ein- und Auslaufbauwerk
· Umwandlung von Land- zu Wasserflächen und umgekehrt
· Abbrucharbeiten im Bereich der alten Schleusenanlagen
· Geländeanpassungen und Herstellung von Verkehrsflächen
· Herstellung und Betrieb von Bodenmanagement- und Ablagerungsflächen
· Durchführung von Kompensationsmaßnahmen
Die Konstruktion der neuen Schleusenbauwerke in Bevergern und Gleesen erfolgt wegen der
größeren Fallhöhen vollständig in Stahlbeton und aus Gründen der Wasserbewirtschaftung mit
Sparbecken. Die Kammern der Schleusen in Rodde, Venhaus und Hesselte werden aufgrund
ihrer geringeren Fallhöhen in Spundwandbauweise hergestellt. Hier sind keine Sparbecken er-
forderlich.
Alle fünf neuen Schleusenbauwerke werden trotz unterschiedlicher Fallhöhen technisch gleich-
artig konzipiert und mit möglichst vielen identischen Bauteilen ausgestattet. Diese Standardisie-
rung ist sowohl für die Herstellungskosten als auch für Betrieb und Unterhaltung von Vorteil.
Eine wesentliche Anforderung für ihre Lagebestimmung ist die Vorgabe, die Bauausführung
unter laufendem Schifffahrtsbetrieb erfolgen zu lassen. Daher muss die Betriebssicherheit der
vorhandenen Schleusen an jedem Standort während der Gesamtmaßnahme bis zur Inbetrieb-
nahme der neuen Schleuse gewährleistet sein. Somit ergeben sich bautechnische Mindestab-
stände zwischen den beiden Bauwerken.
4 Die neue Schleuse Gleesen
Die neue Schleuse Gleesen mit einer Fallhöhe von 6,37 m soll vollständig in Massivbauweise
errichtet werden. Das Schleusenbauwerk wird flach gegründet. Zur Regulierung des Wasserbe-
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darfs ist ein Sparbecken nördlich der Schleusenkammer vorgesehen. Als hydraulisches System
kommt ein Endsystem zur Ausführung. Dabei erfolgt die Befüllung teilweise durch Vorkopfzulauf
der Sparbecken, d. h. das Wasservolumen der Sparbecken wird direkt am Oberhaupt über die
Energieumwandlungsanlage in die Kammer eingeleitet. Die Restbefüllung wird über das Dreh-
segment am Oberhaupt realisiert. Zur Entleerung der Kammer wird ein Teil des Wassers ins
Sparbecken abgelassen, die Restentleerung erfolgt durch Segmentschütze im Stemmtor am
Unterhaupt.
Bild 4: Technische Planung Endzustand am Schleusenstandort Gleesen (Stand 2012)
Der Schleusenneubau wird im Bereich der Schleuseninsel zwischen den bestehenden Schleu-
senbauwerken, leicht Richtung Oberwasser versetzt, errichtet. Die neuen Vorhäfen werden an
die bestehenden Kanalhaltungen angeschlossen und werden im Oberwasser Platz für zwei
GMS und ein üGMS bieten; im Unterwasser sind die Liegestellenkapazitäten doppelt so hoch.
Die alten Wasserflächen sollen vollständig verfüllt und die alten Schleusenbauwerke teilrückge-
baut und überschüttet werden. Die Kleine Schleuse wird in diesem Zuge teilverfüllt und der zu-
künftige Betriebsweg durch deren Kammer geführt. Das Bild 4 stellt die Planungen am Standort
Gleesen dar.
5 Das Baugrubenkonzept für die neue Schleuse Gleesen
Das Baugrubenkonzept für die Schleuse Gleesen verfolgt in einem ersten Schritt die Errichtung
der Massivbauwerke (Kammer sowie Ober- und Unterhaupt und Sparbeckenzuläufe) im Schutz
einer umschließenden wasserdichten Baugrube mit einer rückverankerten Unterwasserbeton-
sohle. Im zweiten Schritt wird die Sparbeckenbaugrube auf der Nordseite im Schutz eines ein-
fach verankerten Spundwandverbaus mit offener Sohle und einer bauzeitlichen Wasserhaltung
innerhalb der Baugrube errichtet (Bild 5).
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Bild 5: Grundriss Baugruben
Baugrunduntersuchungen (Bild 6) und Proberammungen an Spundwänden sowie Probebelas-
tungen an Verpressankern, Mikroverpresspfählen und Spundbohlen haben die Erkenntnis ge-
bracht, dass der anstehende Geschiebemergel und die darunter folgenden dicht bis sehr dicht
gelagerten feinsandigen Mittelsande als schwer rammbar einzustufen sind und Einbringhilfen
(Lockerungsbohrungen, Niederdruckspülverfahren und Hochdruckvorschneidetechnik) eine nur
begrenzte Wirkung zeigen.
Bild 6: Baugrundschnitt am Schleusenstandort Gleesen
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Generell ist im gesamten Baufeld aufgrund des anstehenden Geschiebemergels/-lehms mit
Steinen und Blöcken zu rechnen (Bild 7). Beim Einsatz von Spundwänden sollten daher auch
dort, wo aus statischen Gründen nur leichte Profile erforderlich wären (Sparbecken, Uferwän-
de), ausreichend steife Profile gewählt werden. Ansonsten ist ein ungestörter Bauablauf auf-
grund vorgefundener Hindernisse nur mit Vorbohren sämtlicher Spundwandtrassen möglich.
Bild 7: Verformte Zwischenbohle infolge Rammhindernis
Die hydraulische Durchlässigkeit der Sandschichten kann im Mittel als schwach durchlässig
charakterisiert werden. Die Durchlässigkeit des Geschiebemergels/-lehms liegt im Mittel bei 6,5
x 10-7 m/s.
Das Grundwasser liegt im Bereich des oberen Vorhafens von Gleesen mit etwa 5,5 m deutlich
unterhalb des Kanalwasserspiegels und fließt im Bereich der Schleusenanlage in süd-westliche
Richtung mit rd. 0,3 bis 2,0 m Gefälle zur Ems hin ab. Damit nähert sich der Grundwasserspie-
gel dem Unterwasser an.
Zur Herstellung der Hauptbaugrube sind als Verbauwände grundsätzlich Spundwände, Schlitz-
wände und Bohrpfahlwände möglich. Mit dem Entwurf-AU wurden die Varianten detailliert dis-
kutiert. Im Ergebnis wurde entschieden, für die Hauptbaugrube aufgrund der im Vorfeld nicht
eindeutig abschätzbaren Grundwasser- und Baugrundverhältnisse sowie von Kostenver-
gleichsbetrachtungen die überschnittene Bohrpfahlwand als Vorzugslösung weiter zu verfolgen.
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Die Aussteifung der Baugrube ist mit Stahlsteifen und Stahlbetongurt in einer Lage (Ver-
pressanker nur in Ausnahmefällen) vorgesehen (Bild 8).
Bild 8: Querschnitt Baugruben Gleesen (Kammerbereich)
Mit dem gewählten Verbausystem wird ein für die Planung, Ausschreibung und Ausführung risi-
kominimiertes Konzept gewählt, welches darüber hinaus die Anforderungen an eine sichere und
robuste Konstruktion sowie die öffentlich-rechtlichen Anforderungen an den Lärmschutz erfüllt.
Die Möglichkeit zur Ausführung einer Schlitzwand soll im Rahmen der Vergabe der Bauleistung
als Nebenangebot zugelassen werden.
6 Projektabwicklung
Die fünf Schleusen liegen in zwei Bundesländern. Um den einzelnen Landesbelangen Rech-
nung zu tragen, wird in jedem Bundesland ein separates Planfeststellungsverfahren durchge-
führt, d. h. ein Verfahren in Nordrhein-Westfalen für die Schleusen Bevergern und Rodde und
ein Verfahren in Niedersachsen für die Schleusen Venhaus, Hesselte und Gleesen. Die Unter-
lagen lagen in den betroffenen Gemeinden und Städten für 4 Wochen im November/Dezember
2012 aus. Nach Bearbeitung der Stellungnahmen und Einwendungen und weiteren Vorberei-
tungen fand der Erörterungstermin für Niedersachen im Mai 2014 und der für Nordrhein-
Westfalen im Dezember 2014 statt. Erst nach Vorliegen eines bestandskräftigen Planfeststel-
lungsbeschlusses kann die Veröffentlichung des ersten Vergabeverfahrens für die Bauabwick-
lung am Standort Gleesen beginnen. Aktuell wird mit der Beschlussveröffentlichung für Nieder-
sachsen im Februar 2015 gerechnet.
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Die weitere Projektabwicklung sieht unter Berücksichtigung der einzelnen Restnutzungsdauern
der Schleusen vor, die letzte der fünf neu zu bauenden Schleusen 2025 in Betrieb zu nehmen
und die DEK-Nordstrecke für das GMS – unter Restriktionen in den verbleibenden Streckenab-
schnitten - frei geben zu können.
Hierzu erarbeitet die Projektgruppe alle Planungsunterlagen unter umfassender Einbeziehung
von Ingenieurbüros sowie mit Beratung durch die Bundesanstalten für Wasserbau (Karlsruhe)
und für Gewässerkunde (Koblenz). Insbesondere die technischen Planungen für die Entwürfe-
AU sowie die Ausschreibungsunterlagen werden in Zusammenarbeit mit der Ingenieurgemein-
schaft (INGE) „DEK-Nord - Schleusen“ erarbeitet. Weiterhin muss auch die spätere Bauabwick-
lung mit Unterstützung durch Dritte in der Bauüberwachung erfolgen.
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Sanierung der Sparbecken an der Schleuse Henrichenburg mithilfe
einer Unterfangung durch Düsenstrahlsäulen
Matthias Pulsfort, Bergische Universität Wuppertal
Arndt Kremer, Ingenieurgesellschaft für Geotechnik mbH, Wuppertal
Michael Guder, Wasser- und Schifffahrtsamt Duisburg-Meiderich
Markus Herten, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
1 Problemstellung
Die in den Jahren 1987 – 1988 errichtete Schleuse Henrichenburg am Dortmund-Ems-Kanal
liegt auf einer Insel zwischen dem neuen Schiffshebewerk von 1962 und der alten verfüllten
Schachtschleuse von 1914; sie hat zwei konstruktiv voneinander getrennte Sparbecken (Bild 1).
Vor Betriebsbeginn 1989 erfolgte eine Nullmessung der Lage und Höhe der beiden Becken an
ca. 150 Messpunkten. Die anschließenden Höhenkontrollen durch Nivellement ergaben bis ins
Jahr 2000 eine globale Setzung um ca. 2 cm, jedoch mit einer einseitig größeren Setzung von
bis zu 5 cm der nördlichen Oberbeckenwand an der Fuge zum Unterbecken. Daraufhin wurden
ab 2000 zusätzlich Kontrollmessungen der Lage durch Alignement ausgeführt. Im Juni 2005
wurden bei einer Begehung durch das WSA Duisburg-Meiderich größere Verformungen der
Sparbeckenwände an der Südwand des Unterbeckens im Bereich der jeweils 10 m breiten Blö-
cke N 3 und N 4 (s. Bild 2) festgestellt, wo horizontale Verschiebungen am Kopf von 15 - 20 cm
in Richtung Luftseite gemessen wurden, während die übrigen Betonierblöcke deutlich geringere
Verformungen zeigten. Daraufhin wurde das untere Becken außer Betrieb genommen und die
Wände der beiden Blöcke N 3 und N 4 provisorisch durch eine mit Hydraulikpressen vorge-
spannte Stahlkonstruktion gegeneinander ausgesteift. Seit dem 9. Juni 2005 wurden die Ver-
formungen der Wand systematisch gemessen, während das obere Sparbecken weiter in Be-
trieb blieb.
Im Anschluss wurden verschiedene Untersuchungen zur Ermittlung der möglichen Ursachen für
diese Bewegungen vorgenommen, u.a. Baugrunderkundungen durch die Sohle des oberen
(südlichen) Beckens und horizontale Kernbohrungen durch die südliche Wand des unteren
(nördlichen) Beckens hindurch [U 2]. Im Ergebnis musste festgestellt werden, dass die südliche
Außenwand der beiden Blöcke N 3 und N 4 an der Einspannstelle zur Bodenplatte regelrecht
„abgebrochen“ war, wobei auch die Fugenbänder zu den benachbarten Blöcken N 2 und N 5
bereits Schäden mit Wasserzutritt und Bodeneinspülungen zeigten. Als maßgebliche Ursache
dafür wurde ein außerplanmäßig hoher Grundwasserdruck auf die südliche Wand des Unterbe-
ckens angesehen. Zu berücksichtigen ist dabei die Tatsache, dass die nach Westen hin an-
schließenden Blöcke N 5 / S 5 (sog. Schwanenhals) wesentlich tiefer reichen als die übrigen
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Betonierblöcke, da sie die Zuläufe zur Schleusenkammer enthalten. In Bild 2 ist aber auch zu
erkennen, dass in diesem Bereich (Blöcke N 4 und N 5) vor der Errichtung des Sparbeckens ein
altes Gebäude bestanden hat, dessen ursprüngliche Tiefenlage nicht genau bekannt war.
Bild 1: Luftbild der Kanalstufe Henrichenburg [U 1]
Bild 2: Lage der der Blöcke S1 – S9 und N1 bis N9 [U 3]
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Sanierung der Sparbecken an der Schleuse Henrichenburg 85
2 Schadensbild und geotechnische Randbedingungen
Im Rahmen der vom Wasser- und Schifffahrtsamt Duisburg-Meiderich beauftragten Sanie-
rungsuntersuchung [U 3] durch die IGW wurden im Jahre 2010 drei weitere Kernbohrungen B 4
– B 6 durch die Beckensohle des Oberbeckens abgeteuft. Unter der 1,40 m dicken Bodenplatte
aus gefügedichtem, augenscheinlich guten Beton erschien dabei nahe an dem nördlichen Be-
cken (Bohrung B 5) anthropogene Anschüttung aus nach SPT-Bohrlochsondierungen nur locker
bis knapp mitteldicht gelagerten Fein- und Mittelsanden, die in Höhe der Sohle des Unterbe-
ckens bei ca. 4,75 m Tiefe von einer Beton-Sauberkeitsschicht unterlagert war (s. Bild 3). Ent-
sprechend musste davon ausgegangen werden, dass das Oberbecken auf einem mit Boden
verfüllten geböschten Arbeitsraum des Unterbeckens flach gegründet worden ist. Darunter folg-
te Kies und Grobsand, erst in 7,6 m Tiefe erschien der erwartete Emschermergel als kernfester
weicher Fels. Der aus den verschiedenen Erkundungen abzuleitende Verlauf der Mergelstein-
Oberkante ist in Bild 3 dargestellt.
Bild 3: Schnitt durch die Blöcke S 3 / N 3 mit Darstellung der Erkundungsergebnisse [U 3]
Vor diesem Hintergrund war die ungleichmäßige Setzungsbewegung der südlichen Betonier-
blöcke mit einer deutlichen Verkippung in Richtung Nordosten plausibel zu erklären; die von
2005 bis 2010 fortgeführten Messungen zeigten auch zunehmende Verformungen sowohl be-
züglich der Höhenlage an der Wand als auch bezüglich der seitlichen Auslenkung. Tendenziell
war dasselbe Verformungsmuster auch bei den Blöcken S 2, S 6 und S 7 zu erkennen, jedoch
nicht ganz so ausgeprägt; der Block S 1 stellt wegen seiner aussteifenden Stirnwand ohnehin
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eine besondere Situation dar. Der Block S 5 war als Schwanenhals 12,5 m unter OK Oberbe-
ckensohle auf dem Mergel gegründet worden, so dass er deutlich geringere Verformungen auf-
wies (s. Bild 5).
Der Grundwasserspiegel wurde entsprechend der Einstau-Situation der umliegenden Kanalhal-
tungen mit einem deutlichen Gefälle von Südost nach Nordwest gemessen (Bild 4), wobei im
Bereich der Blöcke N 3 und N 4 Grundwasserstände von ca. +62,0 m NN berechnet werden
konnten. Da das untere Becken eine OK Sohlhöhe von +59,22 m NN aufweist, war im Block N 3
bereits ein erheblicher Auftrieb unter der Sohle zwischen 20 bis 30 kN/m² Druckhöhe wirksam.
Daher war auch die Auftriebssicherheit der östlichen Blöcke des Unterbeckens als kritisch zu
bewerten.
Bild 4: Grundwasser-Gleichenplan für Mai 2010 [U 3]
Die Auswertung der fortgeführten Verformungsmessungen ergab kontinuierlich zunehmende
Setzungen in den flach gegründeten Blöcken des Oberbeckens (s. Bild 5) bis zu 7 cm. Auch die
horizontale Auslenkung der aufgehenden Nordwand kam nach 2005 nicht zur Ruhe (s. Bild 6).
Sie betrug im Block S 3 zuletzt 2,5 cm. Wegen der nur geringen Bewegungsfugenbreite zwi-
schen der Oberkante des Unterbeckens und der betreffenden Nordwand des Oberbeckens
(planmäßig 5 cm, mit Polystyrol-Platte gefüllt) musste auch eine unplanmäßige Kontaktbelas-
tung der unteren Wand aus der Schiefstellung des Oberbeckens angenommen werden. Die
extremen Verformungen im Bruchzustand der südlichen Wand in den Blöcken N 3 und N 4 des
Unterbeckens gehen aus Bild 7 hervor.
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Bild 5: Setzungen des Oberbeckens, Blöcke S 1 – S 9 – Nordwand zum Unterbecken [U 3],
bezogen auf die Nullmessung 1989
Bild 6: Horizontalauslenkung des Oberbeckens, Blöcke S 1 – S 9 – Kopf der Nordwand
zum Unterbecken [U 3], bezogen auf die Nullmessung 1989
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Bild 7: Horizontalauslenkung des Unterbeckens, Blöcke N 1 – N 9 – Kopf der Südwand in
Richtung Unterbecken [U 3], bezogen auf die Nullmessung 1989
Bild 8: Versatz der Blöcke S 3 und S 4 gegenüber Block S 2 im Vordergrund [U 3]
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Im Ergebnis wurde als eigentliche Schadensursache das Zusammenwirken des Grundwasser-
drucks mit einer ungleichmäßigen Setzung des oberen Sparbeckens auf dem zumindest im
Arbeitsraumbereich des unteren Sparbeckens nur locker bis knapp mitteldicht gelagerten, an-
geschütteten Sand mit der Folge einer Schiefstellung nach Nordosten gesehen, überlagert von
einer Kompression des darunter folgenden gewachsenen Bodens.
Die Absolutsetzung gemessen an der südlichen Außenwand der oberen Blöcke betrug bis 2010
über 2 cm, die Gesamtsetzung der nördlichen Wand über 6 cm, so dass eine Schiefstellung um
4 cm eingetreten ist, wobei in der Sohle des Oberbeckens noch keine Biegezugrisse festzustel-
len waren. Sehr wahrscheinlich war die zyklische Beanspruchung des locker bis mitteldicht ge-
lagerten Sandes im Arbeitsraum des Unterbeckens maßgeblich für die nicht zur Ruhe kom-
mende Bewegung des Oberbeckens.
Wie auch schon in [U 2] dargestellt, kann aber der Erddruck auf die untere Sparbeckenwand
auch unter Berücksichtigung der zyklisch wechselnden Wasserlast im Oberbecken allein nicht
ursächlich dafür gewesen sein, dass die Wände der Blöcke N 3 und N 4 des Unterbeckens ab-
gebrochen sind. Vielmehr wurde hier ein Zusammenwirken aus Wasserdruck in der Fuge zwi-
schen dem unteren und dem oberen Sparbecken sowie einer nicht ausreichend freien und be-
weglichen Fugenausbildung (die planmäßig 5 cm breit sein sollte) zwischen den beiden anei-
nandergrenzenden Beckenwänden gesehen. Bei ungewolltem Kontakt zwischen dem oberen
und dem unteren Becken entsteht durch Schiefstellung des oberen Beckens eine horizontale
Linienlast am oberen Rand des Unterbeckens mit größtmöglichem Hebelarm, die zu einem un-
planmäßigen Biegemoment am Übergang zwischen Wand und Sohle des Unterbeckens führt,
das sich nicht ohne Weiteres quantifizieren lässt. Die auf der Außenseite an der Einspannstelle
angeordnete Biegezugbewehrung war im Übrigen nach heutigen Maßstäben nicht ausreichend
(Ø 12 mm, e = 15 cm), so dass keine Reserven für unplanmäßige Beanspruchungen zur Verfü-
gung standen.
3 Sanierungsmöglichkeiten
Zunächst war eine Unterfangung der nördlichen Wand des oberen Beckens zumindest in den
Blöcken S 3 und S 4 unumgänglich, da eine statische Untersuchung mit für den festgestellten
Setzungsverlauf angepassten Bettungsmodulverteilungen bereits eine Verdoppelung der Bie-
gebeanspruchung in der Sohle gegenüber der ursprünglichen statischen Bemessung ergeben
hatte. Insofern war auch eine Rissbildung in der Sohle des Oberbeckens nicht auszuschließen.
Infrage kommt für eine solche Unterfangung die Ausführung von Kleinbohrpfählen durch die
vorhandene Sohle hindurch bis in den gut tragfähigen Mergelstein oder eine Unterfangung mit-
tels Düsenstrahlsäulen nach dem sogenannten DSV-Verfahren, bei dem es sich eigentlich um
einen Bodenersatz gegen eine hydraulisch erhärtende Zementsuspension in Form von zylindri-
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schen Säulen handelt. Eine solche Unterfangung erschien auch an den Blöcken S 2, S 6 und
S 7 angemessen, da hier ebenfalls bereits größere Setzungen eingetreten waren.
Die statische Untersuchung ergab, dass eine großflächige Unterfangung der gesamten Boden-
platte des oberen Beckens nicht notwendig war, da eine Verbesserung der Lagerungsbedin-
gungen am nördlichen Rand schon zu einer beträchtlichen Entlastung der – im Übrigen deutlich
stärker bewehrten – Sohle führte. Wegen der „weicheren“ Lagerung der vorhandenen Boden-
platte auf Düsenstrahlsäulen wurde im Weiteren auf Kleinbohrpfähle verzichtet, da diese eine
eher punktuelle Stützung des Oberbeckens geliefert hätten und auch nicht als Verbau für die
Sanierung des Unterbeckens geeignet waren. Nach regionalen Erfahrungen lassen sich in den
lehmigen Sanden der Arbeitsraumverfüllung Düsenstrahlsäulen im Duplexverfahren mit einem
Durchmesser von 1,20 m herstellen, im unterlagernden Mergel in Abhängigkeit von dessen
Konsistenz dagegen nur 0,60 - 0,80 m. Eine mögliche Anordnung der Unterfangungssäulen im
Querschnitt in 2 Reihen, die gleichzeitig als weitgehend wassersperrender Verbau zum Abriss
des Unterbeckens dienen, zeigt Bild 9.
Bild 9: Unterfangung der Blöcke S 3 und S 4 durch 2 Reihen Düsenstrahlsäulen [U 3]
Für die Sanierung der abgebrochenen Wände in den Blöcken N 3 und N 4 kam entweder ein
Totalabbruch und Neuaufbau im Schutze eines weitgehend wassersperrenden Verbaus infrage
oder eine Vorsatzschale mit Rückverankerung über Daueranker bis in den festen Mergelstein
unter dem Oberbecken (Bild 10). Allerdings wäre das Vorspannen der Anker nur möglich gewe-
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sen, wenn die Fuge zwischen Ober- und Unterbecken vorher kraftschlüssig vergossen würde.
Zusätzlich wäre am Fußpunkt ein neuer querkraftschlüssiger Anschluss durch einen vorgesetz-
ten Stahlbetonbalken erforderlich gewesen. Nachteil dieser Lösung war zweifellos, dass eine
Freilegung der Blockfugenbänder N 2/N 3 und N 4/N 5 dabei nicht erfolgt wäre, so dass gewis-
se Unsicherheiten bezüglich versickerndem Wasser aus dem Betrieb des unteren Sparbeckens
oder Grundwasserzutritt verblieben wären.
Trotz rechnerischer Kostenvorteile für die in Bild 10 dargestellte Lösung von ca. 20 % gegen-
über dem Abbruch der Unterbecken-Wände im Schutze eines „Verbaus“ aus Düsenstrahlsäulen
gemäß Bild 9  wurde der Abbruch favorisiert, da damit auch die Möglichkeit geschaffen wurde,
die vorhandene, zweifellos überlastete Bewehrung der beiden Unterbecken-Blöcke einschließ-
lich der betreffenden Fugenbänder an den nördlichen Becken N 3 und N 4 freizulegen und zu
ersetzen, was eine bessere Dauerhaftigkeit versprach.
Bild 10: Alternative einreihige Unterfangung der Blöcke S 3 und S 4 und Rückverankerung
der Unterbeckenwand mit Dauerankern [U 3]
4 Ausführung der Sanierung
Die Ausführungsplanung der Unterfangung erfolgte mit den o. a. geschätzten Säulendurchmes-
sern, jedoch unter der Maßgabe, dass die tatsächlich erreichbaren Säulendurchmesser vor der
eigentlichen Produktion in einem Probefeld unmittelbar neben dem Block N 1 nachgewiesen
werden sollten. Die Anordnung der Säulenreihen wurde bewusst nicht „auf Lücke“ gewählt, ob-
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wohl das für die Wassersperrwirkung als Verbau vorteilhaft gewesen wäre, sondern jeweils in
einer Spur, um die Bewehrung der Sohlplatte im Oberbecken durch die dann im halben Abstand
zu setzenden Kernbohrungen nicht mehr als notwendig zu schwächen (Bild 11). Die zweireihige
Anordnung mit jeweils 12 DSV-Säulen je Block war erforderlich, um einen ausreichend dicken
Düsenstrahlkörper als Schwergewichtsmauer zu erzeugen, der in der Lage war, die Erd- und
Wasserdruckkräfte in der Bauphase aufzunehmen. In den angrenzenden Blöcken S 2 und S
6/S 7 wurden in einer aufgelösten Reihe jeweils nur 5 - 6 Unterfangungssäulen angeordnet, um
die auch dort bereits beträchtlichen Setzungen zum Stillstand zu bringen und die Unterbecken-
wände von Erddruck zu entlasten. An der Fuge zwischen Block S 4 und Block S 5 (Schwanen-
hals) wurde eine tiefer reichende Säule vorgesehen, um hier den zu vermutenden Arbeitsraum
gegen seitlichen Grundwasserzutritt abzusperren.
Bild 11: Anordnung der geneigten DSV-Säulen in 2 Reihen im Grundriss [U 4], Querschnitt
s. Bild 9
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Die Ausführung von 3 Probesäulen mit Freilegung im Probefeld lieferte dann den Nachweis,
dass der Säulendurchmesser von 1,20 m in den Anschüttungen sicher erreicht werden konnte.
Die Ausführung der Unterfangungssäulen erfolgte im Herbst 2013 im Schutze der noch instal-
lierten Stahlabsteifung der Blöcke N 3 / N 4, wobei nicht „frisch in frisch“ gearbeitet, sondern zu-
nächst nur jede zweite Säule in einer Reihe gedüst wurde. Den Zustand der Säulen nach Ab-
bruch der Unterbecken-Wände zeigt Bild 12. Die Unterfangungswand erwies sich als ausge-
sprochen dicht, der Restwasserzutritt von unten und von den Seiten war sehr gering. Gut zu
erkennen ist die freie Ausbreitung der 6 Primärsäulen, die auch satt gegen die alte Beckenwand
gedüst wurden, während die zum Schließen nachgezogenen Sekundärsäulen sich mit dem ver-
bliebenen Raum begnügen mussten. Setzungen am oberen Becken infolge der DSV-
Herstellung waren nicht messbar. Die Unterfangungswand soll den Erddruck dauerhaft auf-
nehmen, so dass die neuen Beckenwände nur durch Wasserdruck belastet werden.
Bild 12: nach Abbruch der Unterbecken-Wand freigelegte Unterfangungswand im Block N 4
Die Fläche wurde mit Spritzbeton auf die Flucht der aufgehenden Oberbecken-Wand aufgefüt-
tert, um eine flächige Unterlage für die geplante Vertikaldränage aus einseitig kaschierten Drä-
nagematten zu schaffen. Zur Entwässerung dieser Dränagematten wurde in jedem Block ein
Brunnenrohr mit eingebaut, über die im Bauzustand Pumpen betrieben wurden, um den Aufbau
eines möglichen Wasserdrucks auf den einzubauenden, jungen Wandbeton auszuschließen.
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
94 Sanierung der Sparbecken an der Schleuse Henrichenburg
Auch im Endzustand sollen diese Pumpen mit Schwimmerschaltung betrieben werden, um eine
Begrenzung des Grundwasserstandes und damit eine Verbesserung der Auftriebssicherheit für
das Unterbecken zu erreichen.
Die beiden neuen Unterbeckenwände wurden an die vorhandene Sohlplatte durch eingeklebte
Bewehrung angeschlossen (Bild 13) und statisch wieder eingespannt. Eine besondere Heraus-
forderung war die Verlegung und der Anschluss der neuen Fugenbänder an die bestehenden
Bewegungs-Fugenbänder zu den Nachbarblöcken; beim Abbruch war auf den bestmöglichen
Erhalt dieser Fugenbänder geachtet worden. Die Stöße wurden als Überlappungsstöße mit
Kaltvulkanisierung so hoch wie möglich angeordnet, um den Wasserdruck auf die Verbindungs-
stelle so gering wie möglich zu halten.
Bild 13: konstruktiver Anschluss der neuen Beckenwand an die Sohlplatte im Block N 4 [U 4]
Das Betonieren der beiden Blöcke erfolgte in einhüftiger Schalung im Abstand von einer Woche
im November/Dezember 2013; ursprünglich war auf halber Höhe eine Betonierfuge vorgese-
hen, die jedoch von der ausführenden Firma durch einstufiges, jedoch langsames Betonieren
mit einem an diese Anforderungen angepassten, mit dem Referat Baustoffe der BAW abge-
stimmten Mischungsentwurf umgangen werden konnte. Die immerhin 6,24 m hohe Schalung
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wurde dazu in der Sohlplatte durch ebenfalls eingeklebte Schrägbewehrung rückverankert und
durch Rüstungsböcke nach hinten abgestützt (Bild 14). Der zulässige Frischbetondruck war auf
ca. 60 kN/m² begrenzt worden, um die rückwärtige Dränagematte von 20 mm Stärke nicht zu
stark zu komprimieren; entsprechend konnte dieser begrenzte Frischbetondruck auch von der
Schalung anstandslos aufgenommen werden.
Bild 14: Betonieren der neuen Unterbecken-Wand in einhüftiger Schalung – Blick N 3
Nach Ende der notwendigen Erhärtungszeiten und Räumung der Baustelle konnten beide Be-
cken im Februar 2014 wieder in Betrieb genommen werden. Die Arbeiten konnten von der Fir-
ma Max Bögl Bauunternehmung GmbH & Co KG, Niederlassung Köln/Hamminkeln als Gene-
ralauftragnehmer planmäßig ausgeführt werden, die Düsenstrahlarbeiten erfolgten durch die
Fa. Max Bögl Spezialtiefbau GmbH.
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Baugrubenkonzeption für die Fischwechselanlage Lehmen (Mosel)
Dumitru Gheorghiu, Schömig-Plan Ingenieurgesellschaft, Kleinostheim
Dieter Pommerening, König und Heunisch Planungsgesellschaft, Frankfurt
1 Einführung
Mit der europäischen Wasserrahmenrichtlinie (WRRL) haben sich alle Mitgliedsstaaten der Eu-
ropäischen Union verpflichtet, unter anderem dem natürlichen Zustand hinsichtlich des ökologi-
schen Zustands der Oberflächengewässer möglichst nahe zu kommen. Dies umfasst auch die
Wiederherstellung der ökologischen Durchgängigkeit an Querbauwerken.
Bereits im Jahr 2009 wurde eine Vereinbarung zwischen dem Land Rheinland-Pfalz und der
Wasser- und Schifffahrtsverwaltung des Bundes geschlossen, um die Durchgängigkeit an der
Mosel von Koblenz bis Trier umzusetzen. Die erste Maßnahme war die Errichtung einer Fisch-
wechselanlage an der Staustufe Koblenz, die das erste Wanderhindernis oberhalb der Mün-
dung in den Rhein darstellte. Diese Fischwechselanlage wurde zusammen mit der Erlebniswelt
„Mosellum“ im Herbst 2011 in Betrieb genommen.
Bild 1: FWA Koblenz mit Mosellum
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Um die ökologische Durchgängigkeit der Mosel weiter voranzubringen, soll nun das nächste
Wanderhindernis – die Staustufe Lehmen – mit einer neuen Fischwechselanlage ausgestattet
werden. Als Träger des Vorhabens hat die Struktur- und Genehmigungsdirektion Nord (SGD
Nord), Regionalstelle Wasserwirtschaft, Abfallwirtschaft, Bodenschutz Koblenz der Ingenieur-
gemeinschaft (InGe) bestehend aus den Ingenieurbüros König und Heunisch, Schömig-Plan
und Kraus den Auftrag für die Tragwerksplanung der Baugrube und der Fischwechselanlage
erteilt. Die Objektplanung liegt bei dem Ingenieurbüro Dr.-Ing. Gebler.
1.1 Allgemeines zu bautechnischen Kennzeichen von Fischwechselanlagen
Fischwechselanlagen charakterisieren sich bautechnisch im Wesentlichen durch folgende
Punkte:
– Der Fischkanal ist in der Regel ein sehr langes Bauwerk mit vorgegebenem Höhenverlauf
(bedingt durch seine Funktion, Passierbarkeit).
– Die Lockströmung für die Fische und Kleinlebewesen erfolgt über einen getrennten Kanal
(Dotierwasserkanal) der möglichst wenig Wasser führen soll (Wasserverlust für Kraftwerk
möglichst minimal), aber eine ausreichende Wassermenge zur Auffindbarkeit (wirkungs-
volle Anlockung der Fische) erfordert.
– Aus wirtschaftlichen Gründen wird der Dotierwasserkanal möglichst kurz ausgeführt. Um
die Ertragsminderung des benachbarten Kraftwerks zum Teil ausgleichen zu können, wird
im Dotierwasserkanal in der Regel eine Turbine zur Stromerzeugung vorgesehen.
– Der Einstieg in die Fischwechselanlage und damit die Turbine müssen nah am vorhande-
nen Kraftwerk angeordnet werden (lokale Auffindbarkeit). Daher sind tiefe Baugruben un-
ter dem Wasserspiegel (sowohl unterhalb des Fluss-, als auch unterhalb des Grund-
wasserspiegels) unterwasserseitig unumgänglich.
Zudem sollte die neue Fischwechselanlage direkt neben dem vorhandenen Kraftwerk angeord-
net werden, um die durch das Kraftwerk erzeugte Strömung als Lockströmung zu nutzen. Dies
führt zu weiteren Randbedingungen, die bei der Planung zu berücksichtigen sind:
– Die örtlichen Gegebenheiten führen in aller Regel zu sehr beengten Raumverhältnissen.
– Die bestehenden Bauwerke (Kraftwerk, Uferwände, Saugschlauch mit tiefliegender Sohle,
Dammlinien, Drainagen, Leitungen, Wegebeziehungen, etc.) müssen berücksichtigt wer-
den. Gegebenenfalls kann es zu Kollisionen mit der Fischwechselanlage kommen, die zu-
sätzliche Maßnahmen wie Abfangungen, teilweisen Abbruch und Neubau oder Ähnliches
erforderlich machen.
– Meistens liegen ungünstige Baugrundverhältnisse vor, da das neue Bauwerk im Bereich
der ehemaligen Baugrube des Kraftwerks bzw. der Staustufe gegründet werden muss.
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– Die tiefen Baugruben bis unter den Grundwasserspiegel in unmittelbarer Nähe des Flus-
ses sind in der Regel hochwassergefährdet.
– Der Kraftwerksbetrieb soll durch die Baumaßnahmen möglichst wenig beeinträchtigt wer-
den.
Die zu errichtenden Bauwerke sollen neben der eigentlichen Zweckbestimmung – die Schaf-
fung der ökologischen Durchlässigkeit (Auffindbarkeit und Passierbarkeit, vornehmlich für die
Aufstiegsthematik, für den Abstieg gibt es noch keine hinreichend abgesicherten, praxistaug-
lichen Lösungen) – folgenden Anforderungen genügen:
– Flexible Bauwerke zur Nutzung bei schwankendem Wasserangebot.
– Wartungsarme/-freundliche Konstruktionen (geringe Sedimentablagerungen in der An-
lage, bzw. einfache Räumungsmöglichkeit/Zugänglichkeit für Wartungsarbeiten).
– Geringe Auswirkungen auf die Stromerzeugung (Wasserverluste, Veränderung der Strö-
mungsverhältnisse im Zu- und Ablauf der Kraftwerke).
– Vermeidung von negativen Auswirkungen auf die Schifffahrt durch veränderte Strömungs-
verhältnisse.
– Vermeidung von Verbauungen für spätere Installation von Fischabstiegseinrichtungen.
– Nachweis der Funktionalität der Anlagen über ein Monitoringsystem.
– Wirtschaftliche Bauweise (Herstellung und Betrieb).
– Keine oder möglichst geringe Eingriffe in Grundstücke, Anlagen und Rechte Dritter.
Diese Randbedingungen erfordern teilweise erhebliche Kompromisse, da nicht alle „Wünsche“
gleichzeitig erfüllt werden können. Ein großes Problem stellt dabei die noch nicht gelöste Frage
der Abstiege in Verbindung mit der sicher gegebenen Wechselwirkung mit den Aufstiegsanla-
gen dar.
Im Fokus des vorliegenden Beitrags steht aber die Forderung einer wirtschaftlichen Herstellung
der Anlagen bei komplexen Randbedingungen für die Baugruben. Dazu wird anhand des Bei-
spiels Fischwechselanlage Lehmen ein Baugrubenkonzept mit gestaffeltem Schutzziel für ver-
schiedene Bauabschnitte vorgestellt, das zur Reduzierung der Verbaukosten entwickelt wurde.
1.2 Bauwerksbeschreibung
Die Fischwechselanlage Lehmen wird am rechten Moselufer in Höhe der Staustufe Lehmen
errichtet. Sie erstreckt sich über eine Gesamtlänge von ca. 240 m (Mo-km 20,60 bis 20,84).
Der eigentliche Fischpass ist im Bereich der unterwasserseitigen Uferböschung angeordnet und
erstreckt sich über eine Länge von ca. 145 m. Er wird als Schlitzpass ausgebildet und überwin-
det in diesem Abschnitt nahezu die gesamte Fallhöhe der Staustufe von 7,5 m. Es werden ins-
gesamt 3 Fischeinstiege vorgesehen. Die Hauptmündungen (Mündungen 1 und 2) sind unmit-
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telbar unterhalb des Kraftwerksauslaufes angeordnet, um den Fischen, die der Kraftwerksströ-
mung folgen, eine Aufstiegsmöglichkeit zu bieten. Zusätzlich wird unterhalb der bestehenden
Uferwand ein Sohlanschluss (Mündung 3) für Fische und Kleinlebewesen vorgesehen, die sich
in Ufer- bzw. Sohlnähe fortbewegen. Die Verbindung zum Oberwasser muss seitlich am Kraft-
werk vorbei unter dem vorhandenen Radweg als unterirdischer Kanal erfolgen, da sonst die
Kraftwerkszufahrt nicht sichergestellt werden kann. Der Fischpasszulauf liegt ca. 70 m oberhalb
der Kraftwerksachse (Turbinenachse). Zur Erzeugung einer ausreichenden Leitströmung an
den einzelnen Fischpassmündungen wird eine zusätzliche Dotierwassermenge (QDotier = 4 m³/s)
über einen separaten Dotierwasserkanal in das Mündungsbecken geführt. Zur Energiegewin-
nung wird mit dem Dotierwasser voraussichtlich eine Kaplanturbine angetrieben.
Die Fischwechselanlage unterteilt sich in folgende Abschnitte:
– Einlaufbauwerk und Bereich Oberwasser
– Unterirdischer Kanal Bereich Radweg
– Schlitzpass im Bereich Unterwasser
– Mündungsbauwerk (Mündungen 1 und 2)
– Sohlanschluss (Mündung 3)
– Dotierwasserzugabe
– Vorrichtungen für Funktionskontrollen
Bild 2: FWA Lehmen – Bereich Oberwasser
(Auszug aus Planung IB Gebler)
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Bild 3: FWA Lehmen – Bereich Unterwasser
(Auszug aus Planung IB Gebler)
Bild 4: FWA Lehmen – Bereich Unterwasser, Bauwerksende
(Auszug aus Planung IB Gebler)
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Bild 5: FWA Lehmen – Querschnitt Profil -37,45 m
(Auszug aus Planung IB Gebler)
Bild 6: FWA Lehmen – Längsschnitt UW1
(Auszug aus Planung IB Gebler)
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Bild 7: FWA Lehmen – Detail Schlitzpass (Auszug aus Planung IB Gebler)
1.3 Besonderheiten Lehmen
Die Fischwechselanlage in Lehmen macht keine Ausnahme hinsichtlich der zu erwartenden
Probleme bei der Errichtung einer solchen Anlage an einem bestehenden Kraftwerk.
Zu den bereits oben genannten Problempunkten sind an der Staustufe Lehmen folgende Be-
sonderheiten zusätzlich bei der Planung zu berücksichtigen:
– In Lehmen liegen sehr beengte Platzverhältnisse vor, da das Baufeld durch die Mosel und
die Bundesstraße mit Radweg begrenzt ist. Weder Bundesstraße noch Radweg dürfen
gesperrt werden. Lediglich die Reduzierung auf eine Fahrspur (Ampelbetrieb) darf tempo-
rär, aber nicht während der gesamten Baumaßnahme, durchgeführt werden.
– Die neue Baugrube bzw. der Baugrubenverbau muss gleichzeitig auch als Böschungs-
stabilisierung dienen, da die vorhandene Böschung augenscheinlich nicht ausreichend
standsicher ist. Die Böschung und auch Teilbereiche der Bundesstraße zeigen Anzeichen
eines Böschungsbruchs (größere Absackungen).
– Das Baufeld liegt zum Teil in der ehemaligen Baugrube des Kraftwerks. Die damalige Auf-
füllung beinhaltet große Findlinge was das Einbringen von Spundwänden durch Rammen
oder Vibrieren unter Umständen unmöglich macht.
– Die Auffüllung weist eine sehr hohe Durchlässigkeit von bis zu kf = 10-1 m/s auf.
– Auf der anderen Straßenseite steigt der Hang an, so dass hier mit Hangwasser gerechnet
werden muss. Eine Quantifizierung des zu erwartenden Wasserandrangs war bislang
nicht möglich.
– Die Zugänglichkeit des Kraftwerks muss zu jeder Zeit sichergestellt werden, da das Kraft-
werk auch während der Baumaßnahme voll in Betrieb bleiben soll. Aus diesem Grund
wird es eine Aufteilung der Baugrube in die Bereiche Unterwasser, Kraftwerk und Ober-
wasser geben, die nacheinander gebaut werden, so dass den Anforderungen des Kraft-
werksbetreibers entsprochen werden kann.
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– Die übliche Auslegung der Baugrube bezüglich des Hochwasserschutzes (ca. HQ10 bis
HQ20) würde im vorliegenden Fall zu sehr hohen Baukosten führen. Aus diesem Grund
wurden hier in Absprache mit dem Auftraggeber relativ niedrige Bemessungswasser-
stände für die Bauzeit festgelegt (ca. HQ1, teilweise sogar darunter), die in Kauf nehmen,
dass unter Umständen das Baufeld überflutet wird. Um die Folgeschäden einer Überflu-
tung gering zu halten, sind Bergungsmöglichkeiten für die Baugeräte aus der Baugrube
vorgesehen. Zudem wurden – soweit möglich – Bauverfahren gewählt, die gegen Über-
flutung unempfindlich sind (z.B. Fertigteile in Teilbereichen).
Dementsprechend wurde die Gesamtmaßnahme in drei Bauabschnitte aufgeteilt, die hin-
sichtlich der Hochwasserproblematik unterschiedlich behandelt werden (siehe Abschnitt
2). Insbesondere der erste Bauabschnitt im Unterwasserbereich wird hinsichtlich des
Schutzniveaus während der Baumaßnahme differenzierter betrachtet und zusätzlich in
zwei Bereiche unterteilt:
o Bereich 1 mit aufwändiger Baugrube (große Tiefe) und Stahlbetonarbeiten und
hochwertiger Technikausstattung (Dotierturbine) wird für ein höheres Hochwas-
ser (HQ1 = 70,4 müNN) ausgelegt.
o Bereich 2 wird mit einer geringeren bauzeitlichen Hochwassersicherung (UW330
zzgl. Freibord = 68,00 müNN) ausgeführt, weil an dieser Stelle die Folgen einer
Überflutung geringer sind. Die möglichen Folgen einer Überflutung lassen sich
durch entsprechende Bauverfahren minimieren.
– Die Zugänglichkeit des Baufelds ist bei dem vorliegenden Bauvorhaben sehr wichtig, da
große Mengen an Erde und Baustoffen im Bereich einer steilen Böschung bewegt werden
müssen. Hierfür ist schweres Gerät notwendig und die Straße darf höchstens für sehr
kurze Zeit voll gesperrt werden (z.B. Vollsperrung durch Ampel, um einen Tieflader von
der Straße durch die Baustelleneinfahrt auf die Baustelle zu bringen).
Die Alternative, den Baustellenverkehr vollständig auf das Wasser zu verlegen, ist wirt-
schaftlich nicht vertretbar. Erschwerend kommt hinzu, dass in großen Abschnitten eine
ausreichende Wassertiefe hierfür nicht gegeben ist.
2 Bauablauf
Wie schon unter Punkt „1.3 Besonderheiten Lehmen“ erwähnt, muss über die gesamte Bauzeit
die Zugänglichkeit des Kraftwerkes erhalten bleiben. Darum müssen drei Bauabschnitte defi-
niert werden. Im Bauabschnitt 1 wird der Unterwasserbereich der Fischtreppe gebaut und das
Kraftwerk ist vom Oberwasserbereich über die Straße erreichbar. Im nächsten Abschnitt wird
der mittlere Bereich gebaut und der Zugang zum Kraftwerk wird von oberwasserseitig auf un-
terwasserseitig verlegt. Im dritten Bauabschnitt wird der Oberwasserbereich der Fischtreppe
gebaut und die Zugänglichkeit des Kraftwerkes wird über die Straße vom Unterwasser aus ge-
sichert.
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2.1  Bauabschnitt 1 - Unterwasser
Ein erstes Hindernis bei der Ausführung sind die sehr engen Platzverhältnisse die über ca. 2/3
des Abschnittes herrschen.
Bild 8: FWA Lehmen – Profil durch den Bestand im Unterwasser (Bauabschnitt 1)
Dabei sollen der Fuß- und Radweg und die Straße nicht voll gesperrt werden. Zeitlich begrenzte
Einschränkungen des Verkehrs, wie zum Beispiel einspuriger Verkehr über 200 bis 300 m über
Ampeln geregelt, sind aber nicht zu vermeiden.
Als erstes wird eine Bohrpfahlwand als Baugrubensicherung entlang der Straße ausgeführt.
Dadurch soll die Straße gesichert werden und die Möglichkeit geschaffen werden, weitere Ar-
beitsflächen in der Böschung herzustellen, um das Baufeld von der Straße fern zu halten.
Nachdem die Sicherung der Straße ausgeführt wurde, wird eine Arbeitsebene ca. 3,50 m unter
Straßenniveau hergestellt, die über eine Rampe von der Straße aus angefahren werden kann.
Bild 9: FWA Lehmen – Bauabschnitt 1 – Bereich 1 – Bauphase 2
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Von dieser Ebene aus können die weiteren erforderlichen Arbeiten mit schwerem Gerät (Groß-
bohrgerät 50t, Bagger, Frontlader, Planierraupe und LKW) ausgeführt werden.
Bild 10: FWA Lehmen – Bauabschnitt 1 – Bereich 1– Bauphase 3
Die UW Baugrube wird in zwei Bereiche eingeteilt:
– der kraftwerksseitige Bereich in dem Bauwerke bis ca. 13 m tief unter der Oberfläche aus-
geführt werden müssen und
– der unterwasserseitige Bereich in dem sich die Fischaufstiegsrinne befindet, die relativ
oberflächennah gegründet ist.
Im kraftwerksseitigen Bereich, in dem die Bauwerke bis tief unter die Geländeoberfläche rei-
chen, werden die Baugrubenwände als überschnittene Bohrpfahlwand bis in den Fels geführt
um das Eindringen des Grundwassers zu vermeiden. Der Aushub und die Ausführung des Bau-
werkes in Ortbeton können somit im Trockenen erfolgen.
Die Oberkante soll dem 1-jährigen Hochwasser standhalten. Wegen der relativ stark schwan-
kenden Wasserstände im Unterwasser ergäben sich sonst deutlich höhere Baugrubenwände
mit entsprechend zusätzlichen Steifenlagen. Diese relativ niedrige Absicherung führt zu einer
wirtschaftlichen Lösung, weil keine schweren Baugeräte in der Baugrube eingesetzt werden
müssen und weil die Massivbauarbeiten in kleinen Abschnitten ausgeführt werden, so dass kei-
ne großen Schäden bei einer Überflutung zu befürchten sind.
Der zweite Bereich, der sich unterwasserseitig vom ersten befindet, dient in diesen Bauphasen
ausschließlich zur Andienung und als Zwischenlagerfläche.
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Baugrubenkonzeption für die Fischwechselanlage Lehmen (Mosel) 107
Nachdem im Bereich 1 die Konstruktion bis auf die Montage der Ausrüstung ausgeführt und
durch provisorische Schotte gegenüber Überflutung abgesichert wurden, wird der Bereich 2
ausgeführt.
Bild 11: FWA Lehmen – Bauabschnitt 1 – Bereich 2
Dabei wird eine Ebene erstellt, die der Gründung des flussseitigen Teils der Fischtreppe dient.
Diese Ebene befindet sich bis maximal 0,75 m unter dem Hydrostau und kann bei Niedrigwas-
ser mit Planierraupen ohne Trockenlegung noch ausgeführt werden.
Auf diese Ebene soll der flussseitige Kanal der Fischtreppe montiert werden. Die Bauteile sollen
als ca. 50 t schwere Fertigteile (d.h. ca. 6 m Länge) über den Wasserweg angeliefert und mit-
tels Schwimmkran in dem ca. 75 cm tiefen Wasser montiert werden. Eine dichte Baugrube ist
nicht erforderlich. Danach soll der Raum zwischen dem Kanal und der landseitigen Baugruben-
wand zugeschüttet werden, um eine Arbeitsebene für die nächsten Bautätigkeiten zu schaffen
(siehe Bild 12).
Bild 12: FWA Lehmen – Bauabschnitt 1 – Bereich 2 – Bauphase 4 – Schnitt
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Da eine dichte Baugrube nicht erforderlich ist, wurde hier eine aufgelöste Bohrpfahlwand mit
Spritzbetonausfachung geplant.
In dieser Bauphase gibt es keinen Hochwasserschutz. Die Arbeiten sollen bei Niedrigwasser, in
den Sommermonaten, ausgeführt werden. Sollte in dieser Zeit ein Hochwasserereignis stattfin-
den, können die Geräte problemlos aus dem vom Hochwasser bedrohten Bereich in Sicherheit
gebracht werden.
Als nächstes wird der landseitige Kanal der Fischtreppe im Bereich 2 in Ortbeton ausgeführt
(siehe Bild 13).
Bild 13: FWA Lehmen – Bauabschnitt 1 – Bereich 2 – Bauphase 5 – Schnitt
Die zwei – sich im Unterwasser des Wehres befindenden – Bereiche der Fischtreppe werden
miteinander verbunden. Nach Durchführung der Restarbeiten werden die Bautätigkeiten in den
mittleren Bauabschnitt parallel zum Kraftwerk verlagert.
2.2 Bauabschnitt 2 - Mitte
Im Bauabschnitt 2 wird der mittlere Bereich, ungefähr in der Höhe des Kraftwerkes, hergestellt.
Die Baugrube besteht aus überschnittenen Bohrpfahlwänden und einer dichten Unterwasser-
betonsohle. Wegen der geringen Einbindetiefe der Konstruktion und der erst in größerer Tiefe
anstehenden dichten Schicht ist in diesem Fall diese Lösung wirtschaftlicher als eine Ein-
bindung der Bohrpfähle in den Fels.
Während der Ausführung des Bauabschnittes 2 wird auch die Zufahrt zum Kraftwerk von ober-
wasserseitig auf unterwasserseitig umgelegt.
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Bild 14: FWA Lehmen – Bauabschnitt 2 – Bauphase 7
2.3 Bauabschnitt 3 Oberwasser
Beim Bauabschnitt 3 sind die Platzverhältnisse entspannter als bei den Bauabschnitten 1 und 2
und der Untergrund besteht nicht aus Auffüllung sondern aus natürlich gewachsenem Boden
(Kies). Der Felshorizont befindet sich in ca. 14 m Tiefe unter der Oberfläche. Das Grundwasser
reicht bis knapp unter die Oberfläche.
Der Bauabschnitt Oberwasser wird in mehrere Bereiche unterteilt, die unterschiedliche Lösun-
gen für die Baugrube erfordern.
Der Bereich, in dem die Einbindetiefe des Bauwerkes groß ist, soll in einer trockenen Baugrube
errichtet werden. Diese Wände sollen aus überschnittenen Bohrpfählen, die in den Fels ein-
gebunden sind, bestehen.
Der Bereich, in dem nur geringere Aushubtiefen erforderlich sind, soll mittels Spundwänden und
Unterwasserbetonsohlen ausgeführt werden.
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Bild 15: FWA Lehmen – Bauabschnitt 3 – Bauphase 8
3 Zusammenfassung
Die Nachrüstung vorhandener Stauhaltungen mit zeitgemäßen Fischaufstiegsanlagen ist oft
aufwändig und teuer. Einige der Hauptursachen sind die komplexen Baugruben und die durch
enge Platzverhältnisse erschwerten Baubedingungen. Mit dem vorliegenden Beitrag wurden
Möglichkeiten aufgezeigt, wie unter extremen Randbedingungen Kostenreduzierungen in be-
grenztem Umfang erreicht werden können.
Die Optimierung der Baugruben und der Bauabläufe hat aber nur ein begrenztes Einsparpoten-
zial, da die Randbedingungen wenig Handlungsspielraum lassen.
An dieser Stelle bedanken sich die Verfasser für das in sie gesetzte Vertrauen und die äußerst
gute und konstruktive Zusammenarbeit mit der SGD Nord, Regionalstelle Wasserwirtschaft,
Abfallwirtschaft, Bodenschutz Koblenz. Außerdem gilt unser Dank der BAW Karlsruhe und dem
mit der Objektplanung beauftragten Ingenieurbüro Dr.-Ing. Gebler für die kollegiale Zusammen-
arbeit und gegenseitige Unterstützung.
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Errichtung von Offshore Windparks – Vom derzeitigen Wissensstand
über Forschung und Genehmigung
Mussie Kidane, Bundesanstalt für Wasserbau, Hamburg
1 Einführung
Den Anteil der erneuerbaren Energien zu steigern, ist ein wichtiges energiepolitisches Ziel der
Bundesregierung. Dabei soll die Windenergie auf dem Meer einen wesentlichen Teil der zukünf-
tigen Energieversorgung sicherstellen. Im Vergleich zu den Bedingungen an Land (onshore)
treten auf dem Meer (offshore) hohe stetige Windgeschwindigkeiten auf, sodass hohe Erträge
zu erwarten sind.
Offshore-Windparks sollen möglichst von der Küste und den Inseln aus nicht sichtbar sein, des
Weiteren sollen sie außerhalb der Küsten-Nationalparks Wattenmeer und Boddengewässer
liegen. Deshalb werden Offshore-Windpark-Projekte vorwiegend in großer Entfernung zur Küste
und in großen Wassertiefen geplant. Sie liegen damit in der sogenannten „ausschließlichen
Wirtschaftszone“ (AWZ) der Bundesrepublik Deutschland. Dies ist das Gebiet außerhalb der
12-Seemeilen-Zone bis zu einer Entfernung von 200 Seemeilen. Die Windenergieanlagen müs-
sen dort in Wassertiefen von bis zu 50 m errichtet werden. Aufgrund der anspruchsvollen Be-
dingungen – große Wassertiefen, starke Wind- und Wellenbelastungen, weite Entfernungen von
der Küste – ist die in Deutschland geplante und begonnene Errichtung von Offshore-
Windenergieanlagen (OWEA) weltweit einmalig.
Diese schwierigen Randbedingungen machen eine sehr sorgfältige Planung notwendig. Das für
die Genehmigung der Windparks zuständige Bundesamt für Seeschifffahrt und Hydrographie
(BSH) hat bisher 34 Windparks unter der Auflage genehmigt, dass die Antragsteller planungs-
begleitend bis zur Baufreigabe die Einhaltung des Standes der Technik nachweisen müssen.
Da hier aber großenteils technisches Neuland betreten wird, musste und muss ein solcher
Stand der Technik überhaupt erst geschaffen werden. Das BSH gibt Standards als technische
Regelwerke für Offshore-Windenergieanlagen heraus (BSH, 2007) und (BSH, 2014), die unter
Mitwirkung von Expertengruppen erarbeitet und weiterentwickelt werden. In diesen Standardi-
sierungsprozess bringt die BAW ihr vorhandenes Expertenwissen in den Bereichen Geotechnik,
Wasserbau sowie Korrosionsschutz ein und berät das BSH bei den technischen Fragen wäh-
rend des Genehmigungsprozesses. So sind im Rahmen der Freigabeprozesse umfangreiche
technische Unterlagen der Antragsteller zu bearbeiten. Dabei werden immer wieder wesentliche
fachliche Risiken für die Errichtung und den sicheren Betrieb deutlich, die in aufwändigen Fach-
gesprächen und Fachbeiträgen behoben werden müssen. Sie resultieren aus der Komplexität
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der Aufgabenstellung und der Randbedingungen, von denen einige nachfolgend beispielhaft
betrachtet werden.
2 Baugrunderkundung für Offshore-Windparks
Laut (BSH, 2014) ist im Rahmen einer Baugrundvor- und einer Baugrundhauptuntersuchungs-
kampagne das Windparkareal über geophysikalische und geotechnische Untersuchungsmetho-
den zu erkunden. Hier stellen die Baugrunderkundungen in Form von Bohrungen und Sondie-
rungen eine besondere Herausforderung dar, aufgrund der  extremen Bedingungen auf hoher
See, z. B. in ca. 30 m bis 50 m Wassertiefe sowie bis in Baugrundtiefen von 40 m bis 70 m un-
ter Meeresboden. Für die mitunter sehr dicht gelagerten Sande ist ein geeignetes Sondierver-
fahren auszuwählen, welches für ausreichend hohe Sondierwiderstände – bis zu ca. 100 MPa –
ausgelegt ist. Ebenso ist die Wahl geeigneter Bohr- und Entnahmeverfahren zur Gewinnung
von Bodenproben von großer Bedeutung. Es ist nicht einfach unter diesen Randbedingungen,
sogenannte „ungestörte“ Bodenproben zu gewinnen, die im geotechnischen Labor zuverlässige
Festigkeitswerte für die Standsicherheitsberechnungen liefern. „Gestörte“ Proben bringen mit-
unter unrealistische Festigkeitswerte mit sich. Der Geotechnische Sachverständige muss daher
repräsentative Bodenproben auswählen und ggf. mögliche Probenstörungen bei der Interpreta-
tion der Laborversuchsergebnisse berücksichtigen. Er hat daher ein besonderes Augenmerk
darauf zu richten, wie die Proben gewonnen und auf dem Bohrschiff behandelt, transportiert
und aufbewahrt werden. Oft ist es für ihn schwer, ein geeignetes Bohrverfahren für eine hohe
Probengüte – aufgrund höherer Kosten – bei den Antragstellern durchzusetzen. Dass sich
durch eine hohe Probengüte Kosten bei der Dimensionierung des Bauwerks einsparen lassen,
wird von den Antragstellern leider oftmals übersehen.
3 Kolkentwicklung an Gründungen von OWEA
Ein weiteres Beispiel für die Herausforderungen bei der Bemessung von OWEA ist die Berück-
sichtigung von Auskolkungen an den Gründungsstrukturen. Kolke sind Ausspülungen der Ge-
wässersohle an Bauwerken (siehe Bild 1 und Bild 2). Sie können mehrere Meter tief werden
und die Gründung des Bauwerkes freilegen. Dies muss bei der Planung berücksichtigt und bei
der Bemessung des Bauwerkes einkalkuliert werden. Für die Bestimmung der Kolktiefen gibt es
in der Fachliteratur nicht nur einfache Faustformeln, sondern auch detaillierte Berechnungsan-
sätze (Sumer & Fredsøe, 2002). Dennoch können alle Ansätze nur als Abschätzung dienen. Im
Widerspruch zu den darin niedergelegten Erfahrungen gibt es Beispiele, bei denen entweder
kein nennenswerter Kolk oder eine wesentlich größere Kolktiefe aufgetreten ist. Dieser Proble-
matik muss mit einem ausgewogenen Konzept aus sicheren Bemessungsannahmen, ausrei-
chendem Monitoring und vorbereiteter Unterhaltung begegnet werden.
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Beispielhaft sind in Tabelle 1 einige vereinfachte rechnerische Ansätze dargestellt (Faustfor-
meln) für die maximal zu erwartende Kolktiefe S an einem Einzelpfahl in Abhängigkeit vom
Pfahldurchmesser D.
Quelle Kolktiefe in S/D
Det Norske Veritas (DNV, 2010) 1,3
US Army Corps of Engineers
(USACE, 2011)
2,0
Germanischer Lloyd (GL, 2012) 2,5
Tabelle 1: Empfehlungen zur Bestimmung der maximalen Kolktiefe am Einzelpfahl
Bei der Ausführung von Gründungsstrukturen auf mehreren Gründungspfählen ist neben einem
lokalen Kolk am Einzelpfahl, auch die Kolkentwicklung infolge der weiteren Pfähle sowie der
aufgehenden Gründungsstruktur zu berücksichtigen (globaler Kolk). Auch hierzu bestehen erste
Ansätze zur Abschätzung der gesamten Kolktiefe. Diese Ansätze berücksichtigen jedoch nicht
die aufgehende  Gründungsstruktur (siehe Bild 1), welche in Bezug auf den globalen Kolk in der
Regel einen erheblichen Einfluss hat (siehe Bild 2).
Bild 1: Abschätzung der maximalen Kolk-
tiefe einer Pfahlgruppe (Sumer &
Fredsøe, 2002)
Bild 2: Lokaler und globaler Kolk an einer
Jacket-Gründung, Bild  aus (An-
gus & Moore, 1982)
Falls die Kolkentwicklung durch konstruktive Maßnahmen verhindert werden soll, sind Sohlsi-
cherungsmaßnahmen auszuführen. Diese können beispielsweise in der Form von Steinschüt-
tungen oder geotextilen Sandcontainern ausgeführt werden. Auch für die Sohlsicherungsmaß-
nahmen ist die sichere Bemessung in Anlehnung an (BAW, 2014) oder (BAW, 1993) zu ge-
währleisten.
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4 Zur axialen Tragfähigkeit von Gründungspfählen von OWEA
Der BSH-Standard für die konstruktive Ausführung von Offshore-Windenergieanlagen (BSH,
2007) fordert, vorrangig bauaufsichtlich eingeführte, deutsche und europäische Normen anzu-
wenden. Nur wenn dort die benötigten Regelungen fehlen, darf – mit einer sachverständigen
Begründung – die Anwendung anderer internationaler Regelwerke beim BSH beantragt werden.
Beispielsweise sind in den einschlägigen Normen und Regelwerken, wie dem EC 7-1 (EC 7-1,
2009) und den Empfehlungen des „Arbeitskreises Pfähle“ (EA-Pfähle, 2012), keine allgemeinen
Erfahrungswerte für die Tragfähigkeiten bei den offshore üblichen großen Pfahldurchmessern
angegeben. Die Durchmesser der offshore vorwiegend verwendeten Stahlrohrpfähle variieren
bei Monopiles (Gründungen bestehend aus einem Pfahl) von etwa 3 m bis 8 m, bei aufgelösten
Gründungsstrukturen (Gründungsstrukturen auf mehreren Pfählen) zwischen etwa 1,8 m und
3,5 m.
Um die rechnerischen Tragfähigkeiten aus der Vordimensionierung nachzuweisen, sind nach
(EC 7-1, 2009) Pfahlprobebelastungen durchzuführen, worauf Antragsteller in vielen Fällen –
aufgrund der komplexen Bedingungen auf hoher See und der damit verbundenen Kosten –
gerne verzichten würden.
Bei genauerer Betrachtung gängiger rechnerischer Verfahren zur Prognose der axialen Pfahl-
tragfähigkeit für OWEA wird ersichtlich, dass Probebelastungen jedoch zwingend erforderlich
sind. Es existieren international verschiedene Bemessungsmethoden, um die axiale Tragfähig-
keit von Großrohrpfählen im Rahmen der Vordimensionierung abzuschätzen. Da diese oft zu
unterschiedlichen Ergebnissen bei gleichen Randbedingungen führen (siehe Bild 3), besteht die
Schwierigkeit darin, eine Methode zu wählen, welche bei den gegebenen Randbedingungen
einerseits zu wirtschaftlichen Pfahldimensionen führt, jedoch andererseits auch die Realität
möglichst zutreffend abbildet und damit auch eine hinreichende Sicherheit bietet. Die einzelnen
Bemessungsmethoden wurden jedoch an nur wenigen Pfahlprobebelastungen mit vergleichba-
ren Randbedingungen kalibriert (GIGAWIND, 2009). Des Weiteren stammen diese Methoden
aus dem Bereich von Öl- und Gasplattformen, welche anderen prägenden Belastungen ausge-
setzt sind. Bei diesen Plattformen dominiert der Anteil an ruhenden Lasten aus dem Eigenge-
wicht das Tragverhalten, während wechselnde Lasten einen geringeren Einfluss haben (siehe
Bild 4). Für OWEA ist dies deutlich anders.
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Bild 3: Vergleich der Ergebnisse verschiedener Bemessungsverfahren für die Tragfähigkeit
von Rohrpfählen (Achmus M. et al., 2009)
Bild 4: Vergleich typischer maximaler Einwirkungen auf eine OWEA sowie auf eine Öl-
bzw. Gasplattform, Bild  in Anlehnung an (Byrne, 2011)
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Bei der Bestimmung der axialen Pfahltragfähigkeit von Rohrpfählen spielt die Verspannung des
Bodens innerhalb des Pfahles während der Pfahleinbringung und eine daraus resultierende
mögliche Pfropfenbildung eine große Rolle. Es wird oft davon ausgegangen, dass ab einem
Rohrdurchmesser von ca. 1,5 m keine maßgebliche Pfropfenbildung im Pfahlinnern stattfindet,
sondern der Pfahl über innere und äußere Mantelreibung axial wirkende Lasten in den Bau-
grund ableitet (Rausche et al., 2011). Das Auftreten eines Pfropfens innerhalb eines offenen
Rohrpfahles bei der Rammung verändert dessen Tragverhalten maßgeblich. Neben den Eigen-
schaften des anstehenden Bodens und der Pfahlgeometrie ist die aufgebrachte Rammenergie
ein maßgebliches Kriterium für die mögliche Pfropfenbildung. Eindeutige Hinweise, unter wel-
chen Randbedingungen ein verpfropfter Pfahl vorliegt, gibt es derzeit nicht. In (Henke, 2013)
und (Lüking, 2010) wurden jeweils Herangehensweisen zu Berücksichtigung der Pfropfenbil-
dung bei der Bestimmung der Pfahltragfähigkeit angegeben, welche sich allerdings zum Teil
unterscheiden. Die beiden Autoren haben hierzu kleinmaßstäbliche 1g und ng Versuche sowie
numerische Berechnungen durchgeführt. Henke hat zusammen mit Fischer (Henke & Fischer,
2013) im Rahmen seiner Untersuchungen zusätzlich instrumentierte Rohrpfähle mit Durchmes-
sern von D = 0,71 m und D = 1,22 m genutzt. Des Weiteren haben auch Słomiński und Cudma-
ni (Słomiński & Cudmani 2008) eine Berechnungsmethodik entwickelt, mit welcher die Pfahl-
tragfähigkeit von Rohrpfählen unter Berücksichtigung einer Pfropfenbildung bestimmt werden
kann. Hierfür nutzten sie die Ergebnisse von gerammten Rohrpfählen mit einem Durchmesser
von D = 1,04 m. Bei Durchsicht der Untersuchungen wird ersichtlich, dass es weiterer Validie-
rung vorhandener Ansätze anhand von Feldversuchen bedarf, siehe auch (Słomiński & Cud-
mani 2008).
Das Phänomen der Pfropfenbildung wird im Rahmen eines Forschungsvorhabens der BAW zur
Bestimmung des Tragverhaltens offener Stahlrohrpfähle (BAW, 2014) untersucht. Im Laufe die-
ses Forschungsvorhabens werden Feldversuche an instrumentierten Rohrpfählen bei unter-
schiedlichen Randbedingungen ausgeführt. Im Rahmen einer Baumaßnahme der Wasser und
Schifffahrtverwaltung (WSV) soll eine Modellfamilie von Rohrpfählen D = 0,7 m / 1,5 m / 2,5 m
hierfür genutzt werden. Die Rohrpfähle sollen hierbei durch Erddruck- und Porenwasserdruck-
Messaufnehmer auf ihren Innen- und Außenseiten bestückt werden. Die Informationen aus der
Pfahleinbringung – wie z. B. die aufgebrachte Energie – werden zusammen mit Ergebnissen
der Messaufnehmer wichtige Hinweise zum Tragverhalten von Rohrpfählen liefern. Offene
Stahlrohrpfähle mit den vorgenannten Durchmessern werden in der WSV oft eingesetzt. Sie
werden bei kombinierten Rohrspundwänden, Tiefgründungen im offenen Wasser sowie als An-
legedalben genutzt. Die Belastungsrichtungen variieren stark zwischen vorwiegend vertikal und
vorwiegend horizontal. Die Ergebnisse dieses Forschungsvorhabens sind daher auch sehr
wertvoll für Baumaßnahmen im Bereich der WSV.
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5 Zeitliche Veränderung der Tragfähigkeit der Gründungspfähle von OWEA
Bei vielen Pfahlprobebelastungen an Rohrpfählen, jedoch auch bei anderen gerammten Profi-
len und Ankern, konnte durch erneute Probebelastung zu einem späteren Zeitpunkt eine Zu-
nahme ΔR der anfänglichen Tragfähigkeit Rt=0 beobachtet werden.
Rt  = Rt=0 + ΔR
Die Bandbreite reicht jedoch – in ähnlichen Zeiträumen – von ΔR = 0 (keine Zunahme der Trag-
fähigkeit) bis etwa ΔR = Rt=0 (Verdoppelung der Tragfähigkeit). Untersuchungen zum zeitlich
veränderlichen Tragverhalten von Pfahlgründungen in rolligen Böden lassen darauf schließen,
dass unterschiedliche Faktoren die Tragfähigkeit als auch die Steifigkeit gerammter Profile be-
einflussen. Obwohl dieses Phänomen laut (Long, 1999) bereits vor über 100 Jahren von Wen-
del zum ersten Mal dokumentiert wurde (Wendel, 1900), liegen bis heute keine verlässlichen
Ansätze zur Prognose der zeitlichen Tragfähigkeitsentwicklung gerammter Profile vor.
Verschiedenen Untersuchungen nach ist die zeitliche Veränderung von Pfahltragfähigkeit und
Pfahlsteifigkeit von mechanischen, chemischen und mikrobiologischen Bedingungen beeinflusst
(Suarez, 2012). Im Folgenden werden beispielhaft einige dieser Einflüsse benannt:
· Nach dem Einrammen von Rohrpfählen bilden sich infolge der Bodenverdrängung Po-
renwasserüberdrücke im Pfahlnahbereich. Diese bauen sich im Laufe der Zeit ab. Po-
renwasserüberdrücke führen zur Reduktion der effektiven Spannungen was wiederum
zu einer Reduktion der Pfahltragfähigkeit führt. Es wird davon ausgegangen, dass sich
dieser Effekt in rolligen Böden (Sand) nach wenigen Stunden bis wenigen Tagen abbaut
und nicht mehr wirksam ist. Eine Erhöhung der Pfahltragfähigkeit aufgrund des Abbaus
von Porenwasserüberdrücken ist daher lediglich auf den ersten Zeitraum nach Pfahlein-
bringung zurückzuführen.
· Nach der Einbringung des Pfahles verspannt sich der Baugrund in dessen Umgebung.
Die für die Mantelreibung maßgebenden radialen Spannungen sind laut der Hypothese
von Chow (Chow et al., 1998) zunächst nicht in vollem Umfang wirksam. Aufgrund von
Gewölbebildung sollen diese zunächst vom Pfahlmantel abgeschirmt sein. Diese Ge-
wölbebildung soll sich infolge von Kriechprozessen über die Zeit hinweg abbauen, was
wiederum zu einem Anstieg der radialen Spannungen und damit zur Erhöhung der
Pfahltragfähigkeit führt. Diese Hypothese wird u. a. auf Ergebnisse der Feldmessungen
von Ng (Ng et al., 1988) zurückgeführt.
· Im Rahmen von Versuchen an lockeren und verdichteten Sandauffüllungen haben Mit-
chell und Solymar (Mitchell & Solymar, 1984) die Bildung von Zementierung zwischen
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den Sandkörnern als treibenden Faktor für die Tragfähigkeitssteigerung der Böden aus-
gemacht.
· Untersuchungen von Joshi (Joshi et al., 1995) zufolge ändert sich die Tragfähigkeit von
rolligen Böden auch in Abhängigkeit des Chemismus des Porenwassers. So wurde laut
(Joshi et al., 1995) über Drucksondierungen in Sanden mit destilliertem Wasser sowie in
Sanden mit Salzwasser eine erhöhte Neigung der Tragfähigkeitssteigerung bei der Ver-
wendung von Salzwasser festgestellt.
Oft werden Berechnungsformeln und Diagramme verwendet um den zeitlichen Verlauf der
Tragfähigkeit zu prognostizieren (Skov & Denver, 1988) (Long et al., 1996). Die Verfahren se-
hen jeweils eine lineare Steigerung der Tragfähigkeit über den Logarithmus der Zeit vor (siehe
Bild 5). In der Regel liegen diesen Prognoseverfahren Probebelastungen zu Grunde deren
Randbedingungen sich von typischen Pfählen für OWEA deutlich unterscheiden. Die für die
Verfahren verwendeten Probebelastungen weisen andere Pfahlabmessungen, Baugrundeigen-
schaften (Lagerungsdichte, Reibungswinkel, Dilatanzverhalten, Korngrößenverteilung, Korn-
form, Kornrauhigkeit, Kornhärte), Pfahlmaterialien, Oberflächenrauhigkeiten des Pfahles  und
Einbringmethoden vor. Da u. a. die vorgenannten Randbedingungen jedoch einen Einfluss auf
die Tragfähigkeitssteigerung haben, ist die Verwendung von Prognoseverfahren zur Bestim-
mung der Tragfähigkeitssteigerung von Pfählen für OWEA anzuzweifeln. So stellt beispielswei-
se Axelsson in (Axelsson, 2000) dar, dass die einzelnen Effekte, welche zur Tragfähigkeitsstei-
gerung führen ebenso wie ihre Interaktion miteinander noch nicht vollumfänglich bekannt sind.
Er weist darauf hin, dass stets Probebelastungen zur Verifizierung entsprechender Tragfähig-
keitszuwächse notwendig sind, um Pfahltragfähigkeiten zu einem späteren Zeitpunkt zu quanti-
fizieren.
Bild 5: Tragfähigkeitszuwachs (Q/Q0) von Verdrängungspfählen, Messergebnisse sowie
Approximationen, wobei Q0: Pfahltragfähigkeit nach ca. 1 Tag
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Mit Hilfe eines Versuchsprogramms bestehend aus Langzeitfeld- und Langzeitlaborversuchen
sollen im Rahmen eines Forschungsvorhabens (BAW, 2014) weitere Erkenntnisse zu den ein-
zelnen Einflüssen gewonnen werden, welche die Tragfähigkeits- und Steifigkeitsänderung von
in Sand gerammten Profilen beeinflussen. Hierbei wird u. a. dem Chemismus des Porenwas-
sers und mikrobiologischer Einflüsse Rechnung getragen werden. Zu diesem Zweck werden u.
a. Verbundscherversuche mit umgebauten Rahmenschergeräten durchgeführt. Das Bodenma-
terial wird so gegen eine definierte Metallfläche abgeschert, welche der Pfahloberfläche nach-
empfunden ist. Des Weiteren sind Pfahlprobebelastungen an Rohrpfählen zu verschiedenen
Zeitpunkten geplant.
6 Verformungsverhalten lateral belasteter Pfähle von OWEA
Derzeit werden in der Praxis verschiedene Berechnungsmethoden zur Prognose der Langzeit-
verformungen lateral belasteter Pfähle von OWEA verwendet: u. a. (API, 2000) (Dührkop,
2009), (Taşan, 2011), (Achmus, 2008) und (Wichtmann, 2005). Die Gründungspfähle sind wäh-
rend der für die Bemessung relevanten Sturmereignisse großen zyklischen Lasten ausgesetzt.
Die gängigsten Berechnungsverfahren für diese Art der Pfahlbelastung lassen sich entweder
der Gruppe der Bettungsmodulverfahren oder numerischer Verfahren wie der Finite Elemente
Methode (FEM) zuordnen.
Insbesondere für Monopiles von OWEA ist das Langzeitverformungsverhalten neben der Stei-
figkeit des Pfahl-Boden-Systems von entscheidender Bedeutung, da OWEA ab einer Verdre-
hung von ca. 0,5° (Lombardi, 2014) ihre Gebrauchstauglichkeit verlieren. Den derzeit gängigen
Berechnungsverfahren zur Prognose von Langzeitverformungen lateral belasteter Pfähle
kommt besondere Bedeutung zu.
Um für die Berechnungsverfahren handhabbare Lastgrößen als Eingangswerte zu generieren,
müssen die aus einer gesamtdynamischen Berechnung der OWEA resultierenden Pfahlkopflas-
ten mit ihren unterschiedlichen Amplituden und Mittelwerten in ein äquivalentes Lastkollektiv
überführt werden (harmonischer Lastverlauf, welcher dieselbe Auswirkung hat wie die tatsächli-
che Last). Hierzu wird oft nach EA-Pfähle (EA-Pfähle,2012) das Verfahren nach Lin und Liao
(Lin & Liao, 1999) verwendet, welches jedoch nicht zweifelsfrei ist (Wichtmann, Triantafyllidis,
2011).
Einige der vorgenannten Berechnungsverfahren sind eingeschränkt in der Wahl möglicher
Lastverläufe (API, Dührkop, Taşan). Andere Verfahren sind in dieser Hinsicht flexibler (Achmus,
Wichtmann), können bei ihrer Anwendung jedoch aufwändiger sein. Das Verfahren nach
(Wichtmann, 2005) wurde an einer Vielzahl von Laborversuchen kalibriert, benötigt in der An-
wendung jedoch auch eine große Anzahl an Eingangsparametern. Das Verfahren von (Taşan,
2011) ist stark vom Anfangsspannungszustand im Pfahlnahbereich abhängig. Dieser Span-
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nungszustand (direkt nach dem Einbringen des Pfahles) kann bisher nur mit Unsicherheiten
vorhergesagt werden, was eine zusätzliche Unschärfe bei der Verwendung dieses Verfahrens
mit sich bringt. Keines der vorgenannten Verfahren berücksichtigt einen möglichen Aufbau von
Porenwasserüberdrücken am Pfahlschaft, was insbesondere bei der Bemessung der immer
größer werdenden Monopiles zusätzliche Fragen mit sich bringt. Ein umfangreicher Vergleich
der hier genannten Berechnungsmethoden zur Prognose der Langzeitverformungen ist in
(Westermann, 2014) zu finden (siehe Bild 6).
Bild 6: Vergleich der Biegelinien aus verschiedenen Berechnungsverfahren statisch-lateral
(oben) und  zyklisch-lateral (unten) belasteter Pfähle bei unterschiedlichen Lage-
rungsdichten (Westermann, 2014)
Obwohl es insbesondere in der Komplexität der gängigen Verfahren große Unterschiede gibt,
kann über ihre Qualität kein abschließendes Urteil gefasst werden. Dies ist der Fall, da bisher
kein Verfahren an Feldversuchen im großen Maßstab validiert wurde. Im Rahmen des For-
schungsvorhabens der BAW zur Bestimmung des Tragverhaltens von Stahlrohrpfählen (BAW,
2014) sind daher laterale Probebelastungen an Pfählen in großem Maßstab geplant (siehe
Bild 7) um die derzeit vorhandenen Prognoseverfahren daran zu kalibrieren. Ein besonderes
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Augenmerk soll dabei auf die Art und Größe der zyklischen Belastung der Versuchspfähle ge-
legt werden.
Der instrumentierte Rohrpfahl soll mit Hilfe eines Widerlagers zyklisch-lateral belastet werden.
Erddruck-Messaufnehmer am Pfahlschaft sowie Porenwasserdruck-Messaufnehmer nahe dem
Pfahlschaft im Boden geben hierbei Aufschluss über das Tragverhalten des Pfahles. Mit Hilfe
eines Inklinometers werden die Verformungen des Rohrpfahles bestimmt. Derzeit besteht Kon-
takt zu einem Wasser und Schifffahrtsamt im Norddeutschen Raum, welches in einem Kanal
eine Wendestelle für Schiffe errichtet. Im Rahmen dieser  Baumaßnahme soll der Feldversuch
durchgeführt werden. Die ersten Abstimmungsgespräche hierzu fanden bereits statt.
Bild 7: Schematische Darstellung instrumentierter Rohrpfähle zur Untersuchung der Pfahl-
verschiebung infolge zyklisch-lateraler wirkender Lasten
7 Zusammenfassung
Der Bau von Offshore-Windparks ist eine der großen Herausforderungen, der sich die Bundes-
republik Deutschland derzeit stellt. Beim Bau der OWEA wird in vielen Bereichen Neuland be-
treten, sodass die bekannten/zulässigen Randbedingungen derzeitiger Regelwerke überschrit-
ten werden – es sind daher neue Lösungswege zu gehen. Forschungsbedarf besteht in mehre-
ren Bereichen um die Bedingungen offshore realistisch abzubilden. Aus diesem Spannungsfeld
heraus ergeben sich eine Vielzahl von neuen Fragestellungen für alle Beteiligten, wie den pla-
nenden Ingenieur oder das ausführende Bauunternehmen. In diesem Beitrag wurden zunächst
die genehmigungsrechtlichen Rahmenbedingungen für den Bau von  Offshore-Windparks in der
AWZ der deutschen Nord- und Ostsee dargestellt. Wesentliche technische Herausforderungen,
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die bei der Planung sowie beim Bau von OWEA auftreten, wurden im Folgenden herausgear-
beitet. Des Weiteren wurde auf das derzeit laufende Forschungsvorhaben der BAW „Bestim-
mung des Tragverhaltens von offenen Stahlrohrpfählen“ hingewiesen, welches initiiert wurde,
um einige der vorgenannten Fragestellungen zu Stahlrohrpfählen zu untersuchen, wie die
Prognose von Tragfähigkeitszuwächsen oder die Größe von Langzeitverformungen.
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Marinehafen Wilhelmshaven – Ersatz der Kajen im Neuen Vorhafen
Ulf Matthiesen, Bundesanstalt für Wasserbau, Hamburg
Dirk Eickmeyer, Wasser- und Schifffahrtsamt Wilhelmshaven
1 Einleitung
1.1 Überblick
Im Auftrag des Wasser- und Schifffahrtsamtes (WSA) Wilhelmshaven erfolgt derzeit die Grund-
instandsetzung der Ost- und Westkaje im Neuen Vorhafen Wilhelmshaven. Dies erfolgt über
eine vorgesetzte Uferwand mit Verfüllung zwischen alter und neuer Wand.
Der Neue Vorhafen bildet die Zufahrt zur Seeschleuse, der sog. 4. Einfahrt in Wilhelmshaven.
Er wird als tideabhängiger Marinehafen genutzt und untersteht als Bestandteil des Marinestütz-
punkts Heppenser Groden dem Bundesministerium der Verteidigung (BMVg). Er hat eine Länge
von rd. 1400 m und eine Breite von rd. 600 m und ist somit Deutschlands größter Marinehafen.
Die zu sanierenden Kajen haben eine Gesamtlänge von ca. 2,2 km. Nach Fertigstellung der
Ost- und Westkaje ist eine Sanierung des an die Ostkaje angrenzenden Einfahrtsbauwerks
(Ostmolenkopf) geplant (Bild 1).
Bild 1: Lageplan Neuer Vorhafen Wilhelmshaven
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1.2 Historie
Die Ost- und Westkaje wurden zwischen 1960 bis 1963 neu errichtet und bestehen aus einer
kombinierten Spundwand aus Trag- und Füllbohlen. Die Kajen unterscheiden sich nach dem
Bau nur in der Verankerungsart und -höhe. Die Spundwände der Ostkaje sind bei NN +0,40 m
durch 1:1 geneigte Ankerpfähle, die der Westkaje bei NN –1,00 m durch (schlaffe) Horizontal-
verankerungen (Rundstahlanker mit Ankerwand) gehalten (Bild 2 und Bild 3).
Beim Bau wurden die Spundwände der Ostkaje gerammt. Hierbei kam es insbesondere in Be-
reichen der Leiternischen zu Schlosssprüngen. Diese, sowie Risse in den Spundwänden wur-
den anschließend saniert. Die Spundwände der Westkaje wurden im Rüttel-Spül-Verfahren ein-
gebracht ohne größeren Schaden zu nehmen.
Bereits beim Bau der Kajen traten Sackungen in der Hinterfüllung auf, die sich über die Jahre
hinweg fortsetzten. Sie wurden u.a. auf Schlosssprünge und die lockere Lagerung der Hinterfül-
lung zurückgeführt. Bei Rammsondierungen 1973/1974 wurden - besonders an der Westkaje -
ungenügende Festigkeiten bis 8 m unter Spundwandkopf festgestellt. Daraufhin wurden 1973
Rütteldruckverdichtungen an der Westkaje durchgeführt, die neben guten Verdichtungserfolgen
zu einer Überlastung der Spundwand führten, was sich an bis zu 5 cm großen Verschiebungen
am Spundwandkopf zeigte. An der Ostkaje wiesen besonders die Auffüllungsbereiche hinter
den Leiternischen ungenügende Festigkeiten auf. Daraufhin wurde 1974 in die Auffüllung der
Ostkaje eine Zement-Bentonit-Suspension bzw. ein Silikatgel verpresst.
Bild 2: Querschnitt Bestandswand Westkaje Bild 3:  Querschnitt Bestandswand Ostkaje
In der Ursprungsstatik der Kajen wurde eine Wasserüberdruckhöhe von 1,0 m angesetzt. Mes-
sungen (1983) im Ostmolenkörper ergaben Differenzen zwischen Grundwasserspiegel und Ha-
fenwasserstand von bis zu 2,0 m. Eine Nachrechnung der Kajen mit realen Druckhöhen ergab,
dass die zulässigen Spannungen der Spundwände und die Ankertragfähigkeiten überschritten
waren. Daraufhin wurde eine den Erddruck abschirmende Betonplatte (siehe Bild 2 und Bild 3)
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hinter den Kajen eingebaut. Die rechnerisch erforderliche Ankerkraft ließ aber weiterhin vermu-
ten, dass die aufnehmbare Ankerkraft zu gering ist. Zur Verringerung der Wasserdruckdifferenz
wurde entlang der Westkaje zusätzlich eine Dränage angeordnet.
Ende der 1980er Jahre sind die ersten Durchrostungen der Füllbohlen aufgetreten. Eine 1987
errichtete Kathodenschutzanlage in Kombination mit einem Korrosionsanstrich bis NN –0,2 m
konnte weitere Durchrostungen nicht verhindern. Ab 2000 wurden die Hinterfüllung und der Bo-
den auf mikrobielle Belastungen untersucht. Hierbei wurde festgestellt, dass im Boden hinter
den Spundwänden Sulfat reduzierende und Schwefel oxidierende Bakterien leben, die zu einer
landseitigen Korrosion der Spundwandoberflächen mit Lochfraß führen. Aufgrund der Risse und
Leckstellen in den Spundwänden haben die Bakterien gute Lebensbedingungen. Durch Korro-
sionslöcher in den Spundwänden fließt der hinterfüllte Boden aus, was zu Sackungen an der
Kajenoberfläche führt. Ein ständiges Hinterfüllen mit neuem Material ist daher erforderlich.
Der rechnerische Nachweis der Standsicherheit ist nach den heutigen Bemessungsansätzen
nicht zu erbringen. Die vorgenannten Maßnahmen können die Gebrauchstauglichkeit und
Standsicherheit der Kajen nicht dauerhaft gewährleisten so dass ein Ersatz der Spundwände
erforderlich ist.
2 Baugrund und Wasserdrücke
2.1 Baugrundaufbau
Im Untersuchungsgebiet wurden bis in eine Tiefe von NN -33 m ausschließlich quartäre Schich-
ten erbohrt. Die ältesten Sedimente stammen aus dem Pleistozän. Hierbei handelt es sich
hauptsächlich um Sande großer bis sehr großer Festigkeit. Die holozänen Schichten spiegeln
das Zurückweichen und Vordringen der nacheiszeitlichen Nordsee wieder, wobei es zu Rinnen-
bildungen kam, in denen sich Sande unterschiedlicher Festigkeiten und Nebenanteile abgela-
gert haben. Der Baugrundaufbau gliedert sich wie folgt:
Landseitig der Kajen (siehe Bild 4):
– Auffüllung aus Sanden und Klei, örtlich ist Bauschutt (Steingröße) eingelagert, stark
schwankender Festigkeit
– Klei breiiger bis weicher Konsistenz
– Holozäne Sande geringer bis großer, bereichsweise sehr großer Festigkeit
– Schluffige tonstreifige Sande geringer bis mittlerer Festigkeit als Band in die holozänen
Sande eingelagert
– Pleistozäne Sande überwiegend sehr großer Festigkeit
An der Hafensohle wasserseitig der Kajen:
– Schlick flüssiger Konsistenz
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In allen Bodenschichten ist gemäß Baugrundgutachten (BAW) mit Hindernissen aus Steinen,
Blöcken (z. B. Wasserbausteine, Trümmerreste aus der Sprengung der Seeschleuse und Teilen
des Ostmolenkopfes nach dem 2. Weltkrieg, Bauschutt), Injektionsgut, Metallteilen etc. zu rech-
nen.
Bild 4: Baugrundaufbau (Beispiel: landseitig Westkaje)
Des Weiteren zeigte die Baugrunderkundung eine unzureichende, teilweise fehlende Einbin-
dung der Füllbohlen in den Sandboden unterhalb des Schlicks, was theoretisch einen landseiti-
gen Bodenaustrag unterhalb der Füllbohlen zur Folge hat.
2.2 Wasserdruckansätze
An der Ost- und Westkaje liegen grundsätzlich unterschiedliche hydraulische Situationen vor.
Die Ostkaje ragt in die Jade hinein und das Tidewasser kann beidseitig der Kaje (jade- und ha-
fenseitig) zu- und abfließen. Die Westkajenwände werden vom landseitigen zuströmenden
Grundwasser und vom tidebedingten Hafenwasserstand beansprucht.
Für die Herleitung der lastfallabhängigen Wasserdruckansätze als Randbedingung in den erd-
statischen Berechnungen wurden Wasserstandsmessungen durchgeführt. Je Kaje wurden an
drei längs der Kaje verteilten Stellen die Grundwasserstände sowie an einer Stelle die Hafen-
wasserstände messtechnisch erfasst (Bild 5). Zusätzlich wurden zur Erfassung des Einflusses
von schiffsinduzierten Wasserstandsänderungen auf die erdstatischen Wasserdruckansätze
entsprechende Fahrmanöver mit einem Schlepper und zeitgleiche Grundwasserstandsmessun-
gen durchgeführt.
holozäne Sande
pleistozäne Sande
Klei
schluffige tonstreifige Sande
Auffüllung
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Unter Berücksichtigung der tide- und schiffsinduzierten Grundwasser- und Hafenwasserstands-
änderungen wurden die lastfallabhängigen Wasserdruckansätze für die jeweilige Kajenseite
ermittelt.
Bild 5: Messdaten Westkaje (Mai 2005)
3 Planung
3.1 Allgemein
Die Grundinstandsetzung der Kajen erfolgt über eine vorgesetzte Uferwand in einem Abstand
von 5,00 m zur alten Kaje mit Verfüllung zwischen alter und neuer Wand (Bild 6). Die neuen
Kajenwände bestehen aus einer rückverankerten kombinierten Spundwand mit Stahlbeton-
überbau. Der Geländesprung zwischen Hafensohle und Kajenoberkante beträgt ca. 15 m. Der
Stahlbeton-Überbau wird in fugenloser Bauweise hergestellt. Die Spundwände werden mit einer
Beschichtung und einer kathodischen Korrosionsschutzanlage vor Korrosion geschützt. Zusätz-
lich wird die Landseite der Spundwände mit Hilfe einer alkalischen Vorsatzschale (Betonschür-
ze) gegen mikrobielle Korrosion geschützt.
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3.2 Kombinierte Spundwand
Die kombinierte Spundwand besteht aus gekoppelten HZ 1080M bzw. HZ 880M Tragbohlen
und AZ 26 Füllbohlen. Im Vorwege der Rammung der Spundwand werden aufgrund der erkun-
deten Hindernisse verrohrte Räumungsbohrungen in der Spundwandtrasse bis in eine Tiefe von
2,5 m oberhalb UK Tragbohle bzw. bis 0,5 m oberhalb UK Füllbohle ausgeführt, um die Spund-
wandelemente lagegenau einzubringen und um Schlosssprengungen zu vermeiden. Zusätzlich
werden mitlaufende Schlossdetektoren an die Tragbohlen angebracht, um eine visuelle Über-
wachung von möglichen Schlosssprüngen während der Rammung der Füllbohlen sicherzustel-
len.
Bild 6: Querschnitt neue und bestehende Kajenwand (Quelle: WTM  Engineers)
3.3 Rückverankerung
Die Rückverankerung der Kajenwand erfolgt durch Verpressmantelpfähle (VM-Pfähle). Diese
bestehen aus einem Stahlrammpfahl (HP 360x152, S355 J2) mit spezieller Fußausbildung in
Form eines aufgeschweißtem keilförmigen Pfahlschuhs (Bild 7). Der Pfahlschuh ist im Vergleich
zum Pfahlschaft vergrößert (Querschnitt 46 x 46 cm) und hinterlässt beim Einrammen einen
Hohlraum, der rammbegleitend mit Zementmörtel über eine am Pfahlschaft angebrachte Ver-
pressleitung verfüllt wird. Die Umhüllung des Stahlträgers mit Zementsuspension bewirkt neben
der Erhöhung der äußeren Tragfähigkeit einen Schutz vor mikrobiell induzierter Korrosion
(MIC). Die VM-Pfähle werden so geneigt, dass die vorhandene Verankerung unterfahren wird
und eine gegenseitige Beeinflussung ausgeschlossen wird (i.d.R. 1,1:1).
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Bild 7: VM-Pfahl, Pfahlschuh (Drauf- und Seitenansicht)
Das Einbringen der Tragbohlen als auch der Rückverankerung hat durch Rammung zu erfol-
gen, da beim Rütteln und Vibrieren nachteilige Auswirkungen infolge Bodenverflüssigung auf
die vorhandene Wand- und Pfahlkonstruktion zu erwarten sind.
4 Bauausführung
4.1 Allgemein
Die Bauausführung erfolgt durch die Arge Marinehafen Wilhelmshaven bestehend aus den Fir-
men Josef Möbius Bau GmbH (heutige Strabag Wasserbau GmbH), Ludwig Voss GmbH und
die Ed. Züblin AG (alle Unternehmensverbund Strabag SE). Im Oktober 2012 hat die Bauaus-
führung mit einer geplanten Bauzeit von 4 Jahren begonnen.
4.2 Schlickaustausch
In einem ersten Arbeitsschritt war der Schlick zwischen der bestehenden Kajenwand und der
neu zu errichtenden Kajenwand auszuräumen, um Setzungen der Auffüllung hinter der neuen
Wand zu vermeiden und um Zusatzlasten auf die Konstruktion durch eingelagerte Weichschich-
ten, negative Mantelreibung und Porenwasserüberdrücke aus unkonsolidierten Zuständen aus-
zuschließen. Zudem befinden sich im Schlick organische Stoffe, die als Nährstoffe für sulfatre-
duzierende Bakterien (SRB) in Frage kommen. Die Füllbohlen der alten Kaje binden nur unzu-
reichend - örtlich gar nicht - in den Sandboden unterhalb der Schlickschicht ein. Bevor die
Rammarbeiten beginnen konnten, war das Fußauflager der alten Wand durch Austausch des
Schlickes und die Vorschüttung einer Sandberme zu sichern (Bild 8). Dies erfolgte in 2 Arbeits-
schritten. In einem 1. Arbeitsschritt wurde der Schlick bis auf eine Tiefe von ca. NN -11,50 m
abgebaggert. Im 2. Arbeitsschritt erfolgte die Schlickentfernung des verbliebenen Schlicks mit-
tels Wasserinjektions(WI)-Gerät (Bild 9). Hierbei wird von einem Schiff über einen mit Düsen
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versehenen Balken Wasser in die Schlickschicht injiziert und diese somit in Suspension ge-
bracht. Der aufgewirbelte Schlick wird nachfolgend im Verdrängungsverfahren durch einge-
brachten Sand ersetzt. Der Schlickaustausch und der Einbau der Sand-Vorschüttung erfolgten
abschnittsweise, um eine maßgebliche Schwächung des Fußauflagers der alten Kajenwand zu
vermeiden. Die Verformungen der bestehenden Kajenwand blieben hierbei innerhalb des defi-
nierten Toleranzbereichs, der mittels numerischer Simulationen von  WTM Engineers ermittelt
wurde.
Bild 8: Bauphase Einbau Sandberme,       Bild 9: Einsatz WI-Gerät
Räumungbohrung Kajentrasse
(Quelle: WTM  Engineers)
4.2 Räumungsbohrungen und Spundwandrammung
Im Vorwege der Rammung der Spundwand wurden aufgrund der erkundeten und zu erwarten-
den Hindernisse verrohrte Räumungsbohrungen in der Spundwandtrasse ausgeführt. Das ge-
förderte Bohrgut sollte hierbei nach Heraussiebung der Hindernisse, soweit geeignet, als Ver-
füllmaterial wieder eingebaut werden. Bei der Ausführung der Räumungsbohrungen sowie dem
anschließenden Rammen der Tragbohlen wurde folgender Sachverhalt festgestellt:
– Im Zuge der Wiederverfüllung der Räumungsbohrungen kam es bei einer Vielzahl der
Bohrungen zu einem erheblichen Mehrverbrauch an Füllmaterial.
– Beim Einbringen der Tragbohlen drangen mehrere Tragbohlen bei Aufbringung sehr ge-
ringer Rammenergie mehrere Meter in den Baugrund ein.
Um die Ursachen des sog. Durchrutschens der Tragbohlen sowie des Mehrverbrauchs an Füll-
material zu ermitteln, wurden Untersuchungen mittels Drucksondierungen (CPT) im Bereich der
Rammtrasse und der bereits eingebauten Tragbohlen durchgeführt (Bild 10). Des Weiteren
wurden unterschiedliche Füllmaterialien für die Wiederverfüllung der Räumungsbohrungen auf
Ihre Eignung untersucht.
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Marinehafen Wilhelmshaven – Ersatz der Kajen im Neuen Vorhafen 133
Ursache des Durchrutschens der Tragbohlen waren die geringen Festigkeiten in den oberen
Bereichen der wiederverfüllten Räumungsbohrung. Die Untersuchungen ergaben, dass die
Kornverteilung des Verfüllmaterials (Sand-Kies-Gemisch, KG 0/8 bzw. Feinsand) – im gegebe-
nen Rahmen - wenig Einfluss auf dessen Lagerungsdichte nach dem Verfüllen hat. Entschei-
dend für das Erreichen einer ausreichenden Lagerungsdichte war, das Verfahren der Verfüllung
der Räumungsbohrungen der Sinkgeschwindigkeit des einzubauenden Materials entsprechend
anzupassen. Eine zu schnelle Verfüllung der Bohrung hat vermutlich aufgrund der erzeugten
aufwärts gerichteten Strömung innerhalb der Verrohrung zu einer starken Entmischung und
einer Schichtung des eingefüllten Materials geführt. Gleichzeitig kam es zu einem Austrag des
Feinmaterials durch ein Auslaufen über die Oberkante der Verrohrung.
Bild 10: Durchführung CPT im Bereich der Tragbohlen
Durch einen entsprechend definierten Verfüllvorgang mit einer projektspezifischen vorgegebe-
nen Verfülldauer je Bohrung und einer Vorgabe zum Ziehen der Verrohrung konnte eine ausrei-
chend hohe Festigkeit des Verfüllguts innerhalb der Räumungsbohrung und somit eine entspre-
chend gute Rammung der Tragbohlen erzielt werden. Des Weiteren ließen sich somit die Mehr-
verbräuche eingrenzen.
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Die Rammung der Tragbohlen erfolgte mit einem IHC S 90 Hydraulikhammer, gemäß ZTV-W
LB 214 in 2 horizontalen Ebenen geführt, mäklergeführt am Kopf und in Höhe der Wasserlinie
durch eine Rammführung (Bild 11). Zusätzlich wurden die Tragbohlen unter Wasser mit Hilfe
eines mitlaufenden Führungsschlittens beim Stellen parallel geführt.
Die Tragbohlen an der Westkaje haben eine Länge von ca. 30 m. Die Rammung erfolgte im
großen Pilgerschritt. Als Trägergerät für die wasserseitigen Arbeiten diente die Hubinsel MP45,
um die Standsicherheit im tidebeeinflussten Vorhafen zu gewährleisten. Der anschließende
Einbau der Füllbohlen erfolgte mittels eines Hochfrequenzrüttlers. Aufgrund von Schäden an
den Schlossverbindungen sowie der Korrosionsbeschichtung musste ein Teil der Trag- und
Füllbohlen bereits während der Ausführung gezogen und nach anschließender Sanierung wie-
der eingebaut werden.
Bild 11: Rammung der Tragbohlen
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4.3 Probebelastungen
4.3.1 Statische Probebelastungen Schrägpfähle
Zur Überprüfung der Bemessungsgrundlagen der VM-Pfähle wurden vorgezogene Pfahlprobe-
belastungen an 3 Standorten (A, B und C) entlang der Westkaje an lotrechten Pfählen durchge-
führt (Bild 12). Alle Pfähle gründeten im Sandhorizont, welcher lokal unterschiedliche Festigkei-
ten aufweist. Überlagert wird die Sandschicht von einer weichen Kleischicht und einer Auffül-
lungsschicht, die Mantelreibung in diesen Schichten wurde versuchstechnisch ausgeschaltet.
Die Pfähle hatten entsprechend den Baugrundverhältnissen unterschiedliche Pfahllängen. Die
Verpresslängen in den Sanden betrugen 9,75 m (Probepfahl A), 10,75 m (Probepfahl B) und
14,40 m (Probepfahl C).
Pfahl A und Pfahl B versagten bei der max. Prüflast PP = 3500 kN, beim Probepfahl C wurde die
maximale Prüflaststufe von 3500 kN ohne Eintreten eines Pfahlversagens erreicht (Bild 13). Die
von der BAW vorgegebenen charakteristischen Bruchwerte für Mantelreibung für die unter-
schiedlichen Festigkeitsbereiche der Sande konnten durch die vorgezogenen Probebelastun-
gen bestätigt werden.
An den späteren Bauwerkspfählen werden zusätzlich an 3 Standorten jeweils 2 Bauwerkspfähle
statisch beprobt. Die Rammung der VM-Schrägpfähle hat im Dezember 2014 begonnen.
Bild 12: Probebelastungsaufbau, Probefeld C
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Bild 13: Widerstands-Hebungs-Linien Pfahlprobebelastungen VM-Pfähle
4.3.2 Dynamische Probebelastungen Tragbohlen
Zum Nachweis der Tragfähigkeit der Tragbohlen der kombinierten Spundwand wurden dynami-
sche Probebelastungen an 4 Standorten durchgeführt. Hierbei wurden an jeder zu prüfenden
Tragbohle 3 dynamische Probebelastungen zu unterschiedlichen Zeitpunkten durchgeführt:
– rammbegleitende Messung und Messung des letzten Rammschlags (end-of-driving)
– dynamische Probebelastung nach einer Standzeit der Tragbohle von einem Tag (Restrike
1)
– dynamische Probebelastung nach einer Standzeit der Tragbohle von 2-3 Wochen  (Rest-
rike 2)
Der Prüfablauf wurde so gewählt, um den sog. Anwachseffekt zu erfassen und um genauere
Aussagen zur Tragfähigkeit treffen zu können. Die Auswertung der Probebelastungen erfolgte
nach dem erweiterten Verfahren mit vollständiger Modellbildung (CAPWAP). Alle 4 beprobten
Standorte wiesen bereits mit dem Restrike 1 mit gemessenen Tragfähigkeiten von 8165 kN bis
10127 kN eine ausreichende Tragfähigkeit gegenüber der Ausführungsstatik auf. Zwischen dem
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1. und dem 2. Restrike wurden Anwachseffekte von max. 15,5 % ermittelt (siehe Beitrag Kidane
– Errichtung von Offshore Windparks).
5 Ausblick
Im Anschluss an die Grundinstandsetzung der Ost- und Westkajen ist eine Sanierung des an
die Ostkaje angrenzenden Einfahrtsbauwerks, d.h. der Fangedamm und der Ostmolenkopf ge-
plant. Das Einfahrtsbauwerk wurde zwischen 1938 und 1940 erbaut. Nach dem 2. Weltkrieg
wurden Teile der Konstruktion gesprengt. Beim Wiederaufbau (1959-1962) wurden Bereiche
wegen der starken Beschädigung abgebrochen bzw. Spundbohlen abgebrannt und anschlie-
ßend eine kombinierte Spundwand in einem Abstand von 1,5 m zur verbliebenen Konstruktion
vorgebaut (Bild 14).
Am Einfahrtsbauwerk zeigen sich, wie bereits bei der Ost- und Westkaje, Verschiebungen der
Konstruktion und Versackungen der Hinterfüllung. Beim Molenkopf sind zusätzlich Verschie-
bungen gegenüber dem angrenzenden Fangedammblock eingetreten. Die Verschiebungen
werden u.a. durch größere Baggertiefen der Hafensohle als in der Planung angesetzt hervorge-
rufen. Des Weiteren haben Schädigungen des Fangedamms durch die Sprengung einen Ein-
fluss. Die Versackungen werden u.a. auf (festgestellte) Löcher in den Spundwänden zurückge-
führt, aus denen die hinterfüllten Sande austreten.
Bild 14: Fangedammkonstruktion Einfahrtsbauwerk nach dem Wiederaufbau
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Um die Standsicherheit und die Nutzungsmöglichkeiten der Ostmole bewerten zu können, wur-
den bereits erste numerische Berechnungen (2-D) durchgeführt (Bild 15). Aufgrund der komple-
xen Randbedingungen hinsichtlich Bauzustand, Strömungsbedingungen und Baugrundaufbau
(Trümmerreste) ist geplant diese Berechnungen durch eine 3-D Modellierung zu ergänzen, um
Versagensmechanismen zutreffender erfassen und entsprechende Sanierungsmaßnahmen
planen zu können.
Bild 15: Verformung der Fangedammkonstruktion (2-D FEM Berechnungen)
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Abstract
Das WNA Berlin errichtet derzeit am Oder-Havel-Kanal (OHK) nördlich des bestehenden das
neue Schiffshebewerk Niederfinow mit einer nutzbaren Troglänge von 115 m und einer Hubhö-
he von 36 m. Die Baumaßnahme umfasst zusätzlich die Herstellung des oberen und unteren
Vorhafens und der Kanalbrücke. Der Bau des Hebewerkes erfolgt in einer 13 m, in Teilberei-
chen bis zu 16 m tiefen Baugrube mit nur einer Verankerungslage, einer kombinierten Wand
sowie einer Unterwasserbetonsohle. Da die Hebewerksmechanik gegenüber einer Schleuse
nur ein vergleichsweise geringes Maß an Schrägstellung erfahren darf, war ein besonderes
Augenmerk auf das Setzungsverhalten gerichtet.
1 Einleitung
Bereits bei der Einweihung des Oder-Havel-Kanals 1914 wurde dem Abstieg in Niederfinow
besondere Aufmerksamkeit gewidmet. Das knappe Wasserdargebot für die Scheitelhaltung des
Kanals ließ bereits zu dieser Zeit Gedanken für ein Hebewerk aufkommen. Da viele technische
Fragen zu lösen waren, behalf man sich zunächst mit der Errichtung einer aus vier Kammern
bestehenden Schleusentreppe, um den Kanal in Betrieb nehmen zu können.
Das bereits von Anfang an geplante Hebewerk konnte dann 1934 in Betrieb gehen.
Nach nun 80 Jahren störungsfreiem Betrieb werden die Aufwendungen für die Unterhaltung in
den nächsten Jahren voraussichtlich ansteigen. Des Weiteren schränken die Abmessungen des
bestehenden Troges (85,0 m Länge x 12,0 m Breite x 2,5 m Wassertiefe) den Schiffsverkehr
mit der heute verkehrenden Flotte erheblich ein. Fast noch kritischer ist zu bewerten, dass die
Durchfahrtshöhe im alten Hebewerk aufgrund der Hubtore und der Tormasken auf 4,10 m be-
grenzt ist. Damit wird das vorhandene Hebewerk für einen Containerverkehr, der eine Durch-
fahrtshöhe von 5,25 m benötigt, ein unüberbrückbares Hindernis.
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Die hier geschilderten Umstände führten dazu, dass man sich zum Bau eines neuen Abstiegs-
bauwerkes entschloss. Umfangreiche Voruntersuchungen ergaben, dass der Neubau eines
Senkrechthebewerkes auch heute noch die günstigste Variante darstellt.
2 Standortfindung
Zur Bestimmung des Standortes des neuen Hebewerkes waren drei Kriterien von aus-
schlaggebender Bedeutung:
– Die herzustellenden Kanalabschnitte, die das neue Hebewerk an den bestehenden Kanal
anschließen, sind aus Kostengründen möglichst kurz zu halten.
– Die Eingriffe in Natur und Umwelt sind zu minimieren.
– Die Baugrundverhältnisse müssen geeignet sein.
Alle drei Kriterien ließen sich am besten erfüllen, indem man einen Standort möglichst nah am
bestehenden Hebewerk einerseits und weit genug entfernt andererseits, das keine Gefährdung
des alten Hebewerkes während der Baumaßnahme eintritt, wählte. Daraus ergab sich ein
Standort zwischen der inzwischen stillgelegten Schleusentreppe und dem alten Hebewerk.
Bild 1: Lageplan
Bild 2 zeigt links das bestehende Hebewerk, in der Bildmitte die Anfänge der Baugrube für das
neue Hebewerk und den oberen Vorhafen sowie rechts oben die Zufahrt zur alten Schleusen-
treppe.
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Bild 2: Blick auf das Baugelände in Niederfinow, April 2009
3 Konzept und technische Daten
Die Auswertung der Erfahrungen mit den Hebewerken in Niederfinow, in Lüne-
burg/Scharnebeck am Elbeseitenkanal (fertiggestellt 1975) und in Belgien in Strėpy Thieu am
Kanal du Centre (fertiggestellt 2003) führten zu folgendem technischen Konzept:
– Der Gewichtsausgleich erfolgt durch Gegengewichte.
– Das Tragwerk verläuft über die gesamte Länge des Troges, d.h. der Trog wird über seine
gesamte Länge an vielen Punkten gehalten.
– Die durch Druck belasteten Tragglieder werden aus Beton hergestellt und die durch Bie-
gung beanspruchten aus Stahl.
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– Die Seile, die den Trog mit den Gegengewichten verbinden, werden direkt an den Trog
angeschlagen.
– Der Trog wird durch Zahnstangenantrieb, bestehend aus Ritzel und Triebstockleiter, an-
getrieben.
– Der Trog wird, analog zum vorhandenen Hebewerk, durch das System „Drehriegel – Mut-
terbacke“ gesichert.
Das neue Hebewerk als wasserbauliche Anlage gliedert sich in mehrere Einzelbauwerke. Ne-
ben dem Hebewerk selbst sind dies:
– die 65,5 m lange  Kanalbrücke mit Widerlager, Sicherheitstor und einem Abschlusstor für
die obere Haltung,
– der obere 440 m lange Vorhafen, der aus der Scheitelhaltung des Oder-Havel-Kanals ab-
zweigt und
– der untere Vorhafen mit einem 440 m langen nördlichen Böschungsufer und einem 360 m
langen Südufer, das mit einer Spundwand hergestellt wird.
Bild 3: Tragwerksprinzip
Der wassergefüllte Trog wiegt über 9000 Tonnen. Er wird über 224 Seile, die über insgesamt
112 Doppelseilrollen in den Seilrollenhallen laufen, mit 220 Gegengewichten und
4 Gegengewichtsausgleichketten am Seilrollenträger aufgehängt. Der Ausgleich des Troges
durch Gegengewichte reduziert die notwendige Antriebskraft. Sie muss nur die Reibung, die
Anfahrwiderstände, die Massenträgheit und geringe Wasserspiegeldifferenzen überwinden. Die
Last aus Trog und Gegengewichten wird über das in Längsrichtung symmetrische Tragwerk in
den Baugrund abgeleitet. Bedient wird das Hebewerk von einem Bedienstand, der über dem
Trog zwischen den östlichen Pylonen angeordnet ist.
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Bild 4: Fotomontage mit Ansicht des neuen Hebewerkes (rechts)
Die Hauptabmessungen betragen:
Tabelle 1: Hauptabmessungen Bauwerk
4 Geologischer Überblick
Der Baugrund im Gebiet von Niederfinow besteht aus einer heterogenen Abfolge bindiger,
nichtbindiger und organischer Böden. Die Schichten sind in der Regel nicht horizontstabil und
schwanken stark in Höhenlage und Mächtigkeit: auf den ersten Blick eine „geologische Wildnis“,
die ihre Ursache in der wechselvollen Entstehungsgeschichte des Gebietes hat.
Die ältesten bei der Baugrunderkundung in Niederfinow erbohrten Schichten stammen aus dem
Tertiär: Im Oligozän vor etwa 23,8 – 33,7 Mio. Jahren, war dort, wo heute ein Schiffshebewerk
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gebaut wird, nur Wasser. In diesem Meer wurden Tone und feine Sande (Septarienton, Grün-
und Glimmersande) abgelagert. Später, im Miozän (vor ca. 5,3 – 23,8 Mio. Jahren), zog sich
das Meer nach Westen in Richtung der heutigen Nordsee zurück, und es sedimentierten zu-
nehmend terrestrisch beeinflusste, gröbere Sande. Mit der Entstehung von Braunkohle und
braunkohlehaltigen Sanden und Tonen in lagunenartigen Meeresbuchten endet die marine, und
es beginnt die festländliche Geschichte Niederfinows.
Den Hauptteil des Baugrundes bilden quartäre Schichten aus dem Pleistozän (vor ca. 12.000 –
2,6 Mio. Jahren). Das Pleistozän Nordeuropas ist geprägt durch einen „raschen“ Wechsel von
Warm- und Eiszeiten. Während der drei norddeutschen Vereisungen Elster, Saale und Weich-
sel wurde das Gebiet von Niederfinow je zweimal von Gletschern überfahren. Für die Ausbil-
dung der heutigen Morphologie – und damit für das Erfordernis des Schiffshebewerkes – war
der letzte Vorstoß der Weichsel-Gletscher („Pommersches Stadium“) maßgebend, der in unmit-
telbarer Nähe von Niederfinow zum Stillstand kam.
Was geschieht während eines Gletschervorstoßes?
1. Der Gletscher erodiert ältere Schichten.
2. Wie ein Bulldozer kann ein Gletscher beim Vorrücken die vorhandenen Schichten deformie-
ren. Diesem als „Glazialtektonik“ bezeichneten Vorgang verdankt das Schiffshebewerk
Niederfinow seine Notwendigkeit: Der letzte Vorstoß der jüngsten, weichselzeitlichen Glet-
scher, das sog. „Pommersche Stadium“, endete unmittelbar nördlich von Niederfinow, der
Abfall von der Hochebene zum Oderbruch entstand.
3. Der Gletscher lagert Sedimente ab. Die Gesamtheit der zu einem Gletschervorstoß gehöri-
gen Sedimente und Strukturen nennt man eine „glaziale Serie“ (s. Bild 5):
Bild 5: Die Sedimente der glazialen
Serie
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Als „Geschiebemergel“ oder „Moräne“ wird das vom Eis transportierte Material bezeichnet. In
einer ungeschichteten, kalkhaltigen Matrix aus Ton, Schluff und Sand (Mergel) befinden sich
Gesteinsbruchstücke (Geschiebe), die i.d.R. zur Kies-, Stein- oder Blockfraktion gehören. Der
meist bindige Geschiebemergel tritt entweder flächig unter dem Gletscher auf (Grundmoräne)
oder als Höhenzug vor der Gletscherfront (Endmoräne).
Durch die Reibungswärme an der Gletscherbasis schmilzt das Eis. Das Schmelzwasser sam-
melt sich in Rinnen unterhalb des Gletschers, fließt wie der Gletscher bergab – nur schneller –
und tritt schließlich durch ein Gletschertor an der Gletscherfront aus. Dabei wird gröberes Mate-
rial (Schmelzwassersediment: Sand und Kies) transportiert und unter dem Gletschereis in Rin-
nen (Schmelzwasserlinsen innerhalb des Geschiebemergels) oder vor dem Gletscher flächig
als sog. „Sander“ sedimentiert.
Der Gletscher schürft Hohlformen („Zungenbecken“) aus. Nach dem Rückzug des Eises kann
ein Stillwassersee entstehen, in dem sich Beckensedimente, d.h. Feinsand, Schluff und Ton,
ablagern, oft in Wechsellagerung und/oder lateral ineinander übergehend.
Die Sedimente der glazialen Serie können im Bereich des Gletscherrandes auch kleinräumig
nebeneinander auftreten, so dass bereits während der Entstehung eine heterogene Schichten-
folge angelegt wird. Werden Geschiebemergel und Schmelzwassersedimente nach ihrer Abla-
gerung nicht von einer Vegetationsdecke geschützt, können kalte, vom Gletscher kommende
Fallwinde das feinere Material (Ton, Schluff, Sand) örtlich ausblasen und forttragen. Zurück
bleibt dann ein Erosionshorizont aus Kies, Steinen und Blöcken.
Bei späteren Gletschervorstößen wurden die glazialen und präglazialen Sedimente zudem gla-
zialtektonisch deformiert.
Nacheiszeitlich – d.h. in den letzten 12.000 Jahren – bildeten sich Senken und Seen, in denen
Torf und Mudde entstanden. Zudem wurden in einer etwa Nordwest-Südost verlaufenden ho-
lozänen Rinne Auesedimente (Ton, Schluff und Feinsand) und gröbere Flusssande abgelagert.
Örtlich treten Auffüllungen aus der Bauzeit der Schleusentreppe und des Alten Schiffshebewer-
kes auf.
5 Baugrunderkundung
In Niederfinow lagen schon vor Beginn der eigentlichen Baugrunderkundung für das neue
Schiffshebewerk eine Vielzahl von Baugrundaufschlüssen vor: aus der Bauzeit der Schleusen-
treppe und des alten Schiffs-hebewerkes sowie aus zahlreichen kleineren Projekten der nähe-
ren Umgebung – eine etwa 100jährige Erkundungsgeschichte.
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Insgesamt wurde der Untergrund mit über 550 Baugrundaufschlüssen bis in Tiefen von bis zu -
120 mNHN erkundet, wobei es sich überwiegend um Bohrungen, untergeordnet um Druckson-
dierungen (z.T. mit Porenwasserdruckmessungen) und vereinzelt um Sondierungen mit der
Schweren Rammsonde und um Schürfe handelt. Dabei wurden ca. 11.500 Bohr- und über
3.000 Sondiermeter abgeteuft (Bild 6).
Bild 6: Umfang Baugrunderkundung
6 Baugrundaufbau
Das Schiffshebewerk verbindet zwei morphologische Einheiten:
Die Hochebene (> NHN +30 m), die über einen Hangbereich in die Niederung des Oderbruches
(NHN +4 m) übergeht.
Bei der Hochebene handelt es sich um eine weichselzeitliche Sanderfläche mit sehr heteroge-
nen Lagerungsverhältnissen im Untergrund. Es überwiegen bindige Böden (Tertiärer Schluff,
Oberer und Unterer Geschiebemergel, Oberer und Unterer Beckenschluff) meist halbfester bis
fester Konsistenz. Zwischengelagert sind Tertiäre Sande und Beckensande sowie Schmelz-
wassersand und Kies mit in Abhängigkeit von der Höhenlage stark wechselnden Festigkeiten.
Bild 7 zeigt einen Profilschnitt im Übergangsbereich von der Hochebene zum Hang in der Ach-
se des Kanalbrückenwiderlagers.
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Bild 7: Baugrundprofil Kanalbrückenwiderlager (BAW, 2001)
Im Hang keilen die bindigen Böden weitestgehend aus und werden von einem Schmelzwasser-
sand und –kies überlagert. Im Bereich der Schleusentreppe tritt als Rinnenfüllung auch Ho-
lozäner Sand und Schluff auf. Im Oderbruch überwiegen unterhalb von Torf und Mudde bzw.
Holozänem Schluff nichtbindige pleistozäne und tertiäre Sande großer bis sehr großer Festig-
keit. Örtlich sind Braunkohle und Braunkohleschluff halbfester bis fester Konsistenz eingelagert.
Bild 8 zeigt einen Schnitt im Bereich der Trogwanne.
Bild 8: Baugrundprofil Oderbruch (BAW, 2001)
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7 Gründung der Bauwerke
Die Baugrundsituation mit den gut tragfähigen Böden ließ eine Flachgründung des Hebewerkes
zu. Aufgrund der Grundwassersituation, die eine Herstellung der Baugrube mit einer Unterwas-
serbetonsohle erforderte, sowie zur Lastverteilung aus den aufgehenden Lasten und der Si-
cherstellung der Wasserdichtigkeit der Trogwanne wurde eine Stahlbetonsohle als Fundament-
körper gewählt. Die Stahlbetonsohle liegt auf der verankerten Unterwasserbetonsohle im Be-
reich der Schmelzwassersande und –kiese und damit im Bereich von Böden mit hoher Tragfä-
higkeit (siehe Bild 8).
Für das Widerlager der Kanalbrücke wurde eine Tiefgründung auf Großbohrpfählen vorgese-
hen. Dies wurde erforderlich, um die Lasten aus dem Bereich der Böschung heraus in den tiefe-
ren Baugrund abzuleiten und somit die Standsicherheit der in diesem Bereich stark geneigten
Böschung nicht zu gefährden.
8 Baugrube
Die Baugrube weist eine Länge von 155 m auf, die Breite variiert -bedingt durch die Kontur der
Pylone- zwischen 37 m und 48 m. Die Sohle liegt ca. 14 m unterhalb der Geländeoberkante.
Aufgrund des hohen Grundwasserstandes mit einem Normalwasserstand von ca. 12 m über
Aushubziel war die Baugrubensicherung neben dem Erddruck auch auf einen hohen Wasser-
überdruck auszulegen. Zur Ausführung kam als seitliche Baugrubenumschließung eine einfach
rückverankerte, kombinierte Spundwand und als unterer Abschluss eine unbewehrte Unterwas-
serbetonsohle, die mit über 1.000 Verpresspfählen (Mindestgebrauchslast ca. 825 kN, Länge i.
M. 18 m) in einem Raster von 2,50 m x 2,50 m gegen Auftrieb gesichert ist. Auf die 1,30 m
mächtige Baugrubensohle wurde noch 30 cm Dränbeton (Einkorngemisch) aufgebracht, um das
innerhalb der Baugrube anfallende Wasser während der Baumaßnahme bis zum Abschalten
der Wasserhaltung sicher fassen und abführen zu können.
Die kombinierte Spundwand war auf ein maximales Widerstandsmoment von ca. 8.100 cm³/m
auszulegen. Zuerst wurden die Tragbohlen (Profil PSp 1001, also ca. „1.000-er Doppel-T-
Träger“) mit einer Länge bis zu 24 m im Pilgerschrittverfahren eingebracht. Im Nachgang wur-
den die um ca. 20 % kürzeren Zwischenbohlen (je zwei Z-Profile, PZ 675/12) eingefädelt und
auf Tiefe gebracht. Nach einem Voraushub im Randbereich wurden 429 Verpressanker, ausge-
legt auf maximal ca. 650 kN, mit einer Länge bis 48 m inklusive Vergurtung hergestellt. Der
Aushub erfolgte soweit wie möglich im Trockenen, die letzten ca. 4 m mittels Saugbagger. Nach
Erreichen des Aushubziels wurden die Auftriebspfähle parallel von zwei Pontons aus einge-
bracht. Wie auch bei den seitlichen Verpressankern erfolgte die Ausführung im Überlagerungs-
bohrverfahren. Anschließend wurde die Unterwasserbetonsohle in 4 ½ Tagen ohne Unterbre-
chung betoniert. Nach Erreichen der 56-Tage-Festigkeit des Betons konnte dann das Wasser
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innerhalb der Baugrube gelenzt und mit der Herstellung des eigentlichen Hebewerkes begon-
nen werden.
Bild 9: Querschnitt Baugrube
9 Verformungsanforderungen
Die Anforderungen an die Lagegenauigkeit des Hebewerks sind sehr hoch. So sollen bei-
spielsweise die Seilrollenträgerstützen und Pylone zum Endzeitpunkt senkrecht stehen, wobei
eine horizontale Abweichung von lediglich +/- 20 mm  am Stützenkopf zulässig ist. Für die
Stahl-Einbauteile im Erstbeton ist eine Toleranz +/- 10 mm einzuhalten. Darum war schon bei
der Herstellung der Bodenplatte (hier „Trogwannensohle“ genannt) ein Augenmerk auf deren
Verformungen zu legen.
Die vertikalen Verformungsanteile der Bodenplatte aus Eigengewicht und Grundwasser in In-
teraktion mit Baugrube und Baugrund wurden mittels FE (Abaqus) prognostiziert. Dazu wurden
nicht nur alle Massivbauteile, sondern auch die einzelnen Bauphasen, also der zeitliche Ablauf
der Arbeiten (z.B. der Aushub, das Lenzen der Baugrube oder die jeweiligen Betonierabschnit-
te), modelliert.
Die Verformungen aus Kriechen und Schwinden und aus Temperatur wurden anderweitig quan-
tifiziert.
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Bild 10: Prognose der Verformungen der UK Trogwannensohle in Bauwerkslängsachse mit-
tels Programm Abaqus (ARGE Neues SHW Niederfinow)
Alle Bauteile werden ständig global in Lage und Höhe eingemessen. Die Messergebnisse wer-
den regelmäßig ausgewertet und mit den Prognosen verglichen (Monitoring).
Bild 11: Monitoring „Sohle längs“ nach vollständiger Betonage der Sohle (Bauzustand 8)
(ARGE Neues SHW Niederfinow)
Bundesanstalt für Wasserbau
BAW-Kolloquium „Projekte der Geotechnik an Bundeswasserstraßen“
am 10. und 11. Februar 2015 in Karlsruhe
Das neue Schiffshebewerk Niederfinow 151
Bild 12: Monitoring „Sohle quer“ nach vollständiger Betonage der Sohle (Bauzustand 8)
(ARGE Neues SHW Niederfinow)
Die Klettervorgaben für die Betonage der aufgehenden Seilrollenträgerstützen und Pylone
ergaben sich aus diesen Verformungsanteilen der Gründung zuzüglich der Verformungsanteile
der aufgehenden Bauteile aus Kriechen und Schwinden und aus den Temperaturverformungen.
An den Seilrollenträgerstützen und Pylonen sind je Betonierabschnitt mindestens zwei Prismen
angeordnet, die 14-tägig eingemessen werden.
Bild 13: Lage Messprismen
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Die Solllagen wurden in der Regel erreicht. Die Abweichungen betragen derzeit maximal ca.
10 mm, bleiben also innerhalb der Toleranz.
10 Dammstrecken oberer Vorhafen
Bei der Errichtung des oberen Vorhafens waren aufgrund der zu überwindenden Wasserspie-
geldifferenz von 36 m hohe Dammstrecken zu errichten. Diese weisen bis zu 34 m Höhendiffe-
renz zwischen der Dammkrone und dem Umgebungsgelände auf. Als Dammmaterial wurden
sowohl aus anderen Bauwerksbereichen gewonnene nichtbindige Aushubböden als auch Lie-
ferböden aus Kiesgruben verwendet. Als Dammbaumaterial standen damit hauptsächlich Bö-
den der Bodenklassen SE, GE, SW, SI und GI nach DIN 18196 zur Verfügung. Zur Vorberei-
tung des Dammplanums sowie zum Bodeneinbau für die Dämme wurde als Einbauvorschrift die
„ZTV-W LB 205: Erdarbeiten“ angewendet. Diese sieht für die vorgenannten Böden hohe Lage-
rungsdichten von D = 1,0 bzw. D = 1,3 im Einbau vor. Da den zu verdichtenden nichtbindigen
Auffüllungsböden aufgrund der angestrebten hohen Lagerungsdichten Scherparameter von φ‘ =
40° und c‘ = 0 kPa zugewiesen wurden, waren die Verdichtungsarbeiten entsprechend zu kon-
trollieren. Hierzu wurden im Vorwege Prüffelder angelegt und mit verschiedenen Walzenüber-
gängen beprobt. Dies diente zum Nachweis der Eignung des gewählten Verfahrens sowie zur
Kalibrierung des vom Auftragnehmer zusätzlich eingesetzten Verfahrens der „Flächendecken-
den Dynamischen Verdichtungskontrolle“ (FDVK). Die vertraglich vorgesehenen Verdichtungs-
kontrollen erfolgten mittels des Flüssigkeitsersatzverfahrens nach DIN 18125-2. Die Referenz-
dichte wurde mittels des Rütteltischverfahrens ermittelt. Die geforderten Lagerungsdichten wur-
den für das Dammbauwerk nachgewiesen. Somit waren auch die Standsicherheiten der bis zu
1:2 geneigten Böschungen rechnerisch gegeben.
Bild 14: Böschung am Ende des oberen Vorhafens im Hebewerksbereich April 2010
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Bild 15: Hebewerkbaustelle Juli 2014
11 Stand der Arbeiten Anfang 2015
Nach Baubeginn im Jahr 2008 ist der Massivbau seit Anfang 2014 abgeschlossen. Derzeit liegt
der Focus auf dem Stahlbau: Der Seilrollenträger ist mittels Raupenkran eingehoben und wei-
testgehend fertiggestellt, insgesamt ca. 1.080 t Stahl. Die Kanalbrücke liegt seit Februar 2014
auf und ist verschweißt.
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